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Vorwort des Herausgebers
Numerische Berechnungen von bodendynamischen Problemen wassergesät-
tigter Böden sind noch weit von einer Routine entfernt. Die Koppelung der
Trägheitseffekte mit der Wasserströmung, die gleichzeitige Abbildung von
Wellenausbreitung und das nichtlineare Spannungs-Dehnungsverhalten des
Korngerüsts stellen hohe Anforderungen an die Berechnungen dar. Dabei
fehlt es an zuverlässigen Messdaten, anhand welcher die Modelle kalibriert
werden können. Experimentell lassen sich bodendynamische Probleme am
ehesten in einer geotechnischen Zentrifuge untersuchen, in welcher der Mo-
dellboden in einem Laminarbox untergebracht wird.
Herr Hleibieh hat die Daten aus einigen Veröffentlichungen verwendet, um
die oben beschriebenen Berechnungen zu testen. Dabei war er selbst bei
mehreren Zentrifugenversuchen an der University of Dundee beteiligt, um
die Versuchsdurchführung und ihre entsprechende Abbildung in einem nu-
merischen Modell gut nachvollziehen zu können. Die Software tochnog der
Firma FEAT ist den Anforderungen für diese Berechnungen gut gewachsen,
obwohl die Formulierung der numerischen Modelle in den Eingabedateien
keinesfalls trivial ist.
Die Qualität der numerischen Ergebnisse in der vorgelegten Dissertation ist
beeindruckend. Mit ein und demselben Parametersatz lassen sich Versuchs-
ergebnisse verschiedener Forscher aus unterschiedlichen Veröffentlichungen
gut bis sehr gut reproduzieren (selbstverständlich nur dann, wenn die Ver-
suche mit dem gleichen Sand durchgeführt wurden). Somit zeigt sich wie-
der, dass bei fortgeschrittenen Stoffmodellen und hochwertiger Software das
entscheidende Erfolgskriterium in der Kalibrierung der Stoffparameter liegt.
Diese Kalibrierung erfordert ausgezeichnete bodenmechanische Kenntnisse
und ein kritisches Urteilsvermögen.
Die Arbeit wäre nicht möglich gewesen ohne Unterstützung der Firmen
RWE Power AG und Keller Holding GmbH. Mein Dank dafür gilt insbe-
sondere Prof. D. Dahmen, Dr. Ch. Karcher und Prof. W. Wehr.
Ivo Herle
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Vorwort des Verfassers
Die vorliegende Arbeit entstand Zwischen 2011 und 2017 am Institut für
Geotechnik der Technischen Universität Dresden.
Das Bodenverhalten unter dynamischen Beanspruchungen ist sehr komplex
und kann numerisch nur mit Hilfe von fortgeschrittenen Stoffmodellen rea-
listisch abgebildet werden. Die Anwendung der Hypoplastizität bei nume-
rischen dynamischen Berechnungen im Zusammenhang mit komplizierten
Randwertproblemen war für mich eine große Herausforderung, welche ich
ohne die hervorragende Betreuung von meinem Doktorvater Prof. Dr.-Ing.
habil. Ivo Herle nicht hätte bewältigen können.
Mein erster Dank gilt Prof. Herle für die vielen wertvollen Diskussionen und
Anregungen aber auch für die Geduld insbesonders in der Anfangsphase
meiner Arbeit. Von ihm habe ich sowohl fachlich als auch menschlich viel
gelernt.
Ich möchte mich auch bei Prof. Dr.-Ing. habil Christos Vrettos und Prof.
Dr.-Ing. M.Sc. Wolfgang Wehr für die Übernahme des Zweit- und Drittgut-
achtens und für die wertvollen Diskussionen bedanken.
Ein großer Dank geht außerdem an Herrn Dr. Karcher von RWE Power AG
und Herrn Dr. Wegener von GEPRO mbH für die Diskussionen und Anre-
gungen. Weiterhin bedanke ich mich bei meinen Kollegen Vladka Kostka-
nova, Erik Schwiteilo, Kornelia Nitzsche, Markus Uhlig, Max Wiebicke und
Silvio Gesellmann, welche mir bei Fragen stets weiterhelfen konnten.
Nicht zuletzt möchte ich mich bei meiner Frau Nermeen und meiner Tochter
Zena für die geduldige Unterstützung bedanken.
Jamal Hleibieh
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1 Einführung
Dynamische Einwirkungen entstehen entweder aufgrund natürlicher Phä-
nomene wie z.B. Erdbebeneinwirkungen und Windbelastung oder infolge
menschlicher Tätigkeiten wie z.B. Maschinenschwingungen und Verkehrs-
lasten. Das Bodenverhalten unter dynamischer Beanspruchung ist sehr kom-
plex, wird jedoch in der Praxis häufig mit Hilfe von vereinfachten Model-
len abgebildet. Die Gültigkeit solcher Modelle ist aufgrund des spannungs-
und dehnungsabhängigen Bodenverhaltens sehr begrenzt. Alternativ da-
zu bieten sich dynamische numerische Berechnungen mit fortgeschrittenen
Stoffmodellen an, die das Bodenverhalten in einem großen Dehnungs- und
Spannungsbereich realitätsnah repräsentieren können. Diese aufwendigen
Berechnungen werden durch die schnelle Entwicklung bei der Rechenleis-
tung immer mehr praxistauglich.
Auch die Zentrifugenmodelle haben sich als eine gute Variante zur ex-
perimentellen Untersuchung von bodendynamischen Randwertproblemen
durchgesetzt. Die zeit- und kostenaufwendigen Zentrifugenversuche können
jedoch nicht für jedes Randwertproblem durchgeführt werden. Demzufol-
ge hat die Kombination zwischen den numerischen Berechnungen und den
Zentrifugenmodellen den Vorteil, dass das numerische Modell mit realitäts-
nahen Zuständen (aus der Zentrifuge) kalibriert und validiert werden kann.
Mit dem validierten numerischen Modell können anschließend weitere nu-
merische Berechnungen mit unterschiedlichen Rand- und Zustandsbedin-
gungen durchgeführt werden.
In der vorliegenden Arbeit wurde die Anwendung von hypoplastischen Stoff-
modellen zur Erfassung des Bodenverhaltens bei dynamischen Belastungen
untersucht. Hierfür wurden mehrere Zentrifugenversuche mit unterschiedli-
chen Randbedingungen und Bodenmaterialien aus der Fachliteratur nume-
risch nachgerechnet. Dabei wurde als dynamische Belastung hauptsächlich
die Erdbebeneinwirkung betrachtet.
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12 Einführung
Für eine erfolgreiche numerische Berechnung ist eine angemessene Para-
meterermittlung mit Hilfe von Labor- und Feldversuchen unausweichlich.
Dementsprechend wurde der Ermittlung der hypoplastischen Parameter für
die Berechnungen von bodendynamischen Randwertproblemen große Auf-
merksamkeit gewidmet. Es wurde auch an mehreren Stellen gezeigt, welche
Folgen eine nicht ideale Parameterermittlung hat. Weiterhin wurden nume-
rische Aspekte wie die Randbedingungen, sowie die Zeit- und Raumdiskre-
tisierung bei dynamischer Beanspruchungen diskutiert. Da in dieser Arbeit
viele Zentrifugenversuche nachgerechnet wurden, steht die Modellbildung
für die Zentrifugenversuche im Mittelpunkt. Die Skalierungsfaktoren sowie
Skalierungseffekte wurden dabei erläutert. Weiterhin wurden auch die Vor-
und Nachteile der Zentrifugenmodelle diskutiert.
Ein wesentliches Merkmal einer dynamischen Beanspruchung sind die Wel-
len, die sich im Boden ausbreiten. Die Eigenschaften der Wellenausbreitung
in einer trockenen Sandschicht infolge eines Erdbebens wurden in dieser Ar-
beit auch numerisch untersucht. Das Augenmerk dieser Untersuchung lag
einerseits auf der Beschleunigungsamplifikation in der Nähe zur Oberfläche.
Andererseits wurde auch die Abhängigkeit der Eigenfrequenz und der Am-
plifikation von der Beschleungiungsamplitude analysiert. Dafür wurde auch
die numerisch ermittelte Eigenfrequenz mit der analytischen Lösung vergli-
chen. Weiterhin wurde der Einfluss von Erdbeben auf eine Tunnelkonstruk-
tion untersucht. Hierfür wurden Zentrifugenversuche an einer Tunnelschale
mit dem umliegenden Sandboden nachgerechnet.
Auch die Stabilität von Böschungen kann von den Erdbebeneinwirkungen
stark beeinträchtigt werden. Dabei ist das Böschungsverhalten unter Erd-
beben sehr komplex. Trotzdem gehen die meisten Methoden in der Praxis
von einer pseudo-statischen Situation aus, bei welcher die komplexe Erd-
bebenwirkung durch eine einfache statische Kraft ersetzt wird. In dieser
Arbeit wurde durch Nachrechnung eines Zentrifugenversuchs überprüft, in-
wieweit die pseudo-statische Analyse das Versagen durch Unterschreiten
des Grenzgleichgewichts abbilden kann. Anschließend wurde das Potenzi-
al der hypoplastischen Modelle durch eine dynamische numerische Nach-
rechnung des Zentrifugenversuches gezeigt. Weiterhin wurden die mit der
Hypoplastizität berechneten Ergebnisse dafür verwendet, eine Rückanaly-
se für die pseudo-statische Methode durchzuführen. Damit ließen sich die
Defizite dieser Methode veranschaulichen. Eine mögliche Kombination aus
dynamischen Berechnungen und der pseudo-statischen Analyse zur Ermitt-
lung eines realitätsnäheren Standsicherheitsfaktors wurde diskutiert. Hier-
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für wurden weitere numerische dynamische Berechnungen mit einem elas-
toplastischen Stoffmodell durchgeführt.
Dynamische Beanspruchungen können bei lockeren kohäsionslosen wasser-
gesättigten Böden einen Aufbau des Porenwasserdrucks und damit eine Ab-
nahme der effektiven Spannungen verursachen. Dies wiederum führt zu ei-
ner Abnahme der Bodensteifigkeit und des Scherwiderstands. In extremen
Fällen kann der Aufbau von Porenwasserdruck sehr groß sein, so dass die
effektive Spannung fast verschwindet und eine Bodenverflüssigung auftritt.
Eine entscheidende Rolle können dabei neben den Bodeneigenschaften (Bo-
denparametern) auch die Durchlässigkeit, der Sättigungsgrad und die Be-
lastungsfrequenz spielen. Dementsprechend lässt sich das Bodenverhalten in
diesem Fall mit vereinfachten Modellen kaum abbilden. In der vorliegenden
Arbeit wurde das Verhalten von wassergesättigtem Sandboden unter dyna-
mischen Einwirkungen untersucht. Dafür wurden drei unterschiedliche Zen-
trifugenversuche mit demselben Sandmaterial, jedoch mit unterschiedlichen
Randbedingungen und Bodenzuständen, mit einem hypoplastischen Mo-
dell nachgerechnet. Die Simulationen von allen Zentrifugenversuchen wur-
den mit den gleichen Bodenparametern durchgeführt. Diese wurden mit
Hilfe von Laborergebnissen, unabhängig vom Randwertproblem, ermittelt.
Mit einem am Zentrifugenversuch validierten numerischen Modell ließ sich
anschließend der Einfluss von verschiedenen Faktoren wie z.B. der Belas-
tungsamplitude und -frequenz, der Bodenzustand, der Sättigungsgrad und
die Durchlässigkeit untersucht.
Zur Verminderung der Gefahr einer Bodenverflüssigung kommt oft die Rüt-
telstopfverdichtung zum Einsatz. Dabei werden mit Hilfe von Tiefenrütt-
lern Schottersäulen im Boden hergestellt. Untersuchungen zu deren Funk-
tionsweise sind jedoch kaum vorhanden. Dies lässt sich damit begründen,
dass sowohl numerische Berechnungen mit einfachen Stoffmodellen als auch
kleinmaßstäbliche Laborversuche schwierig sind. Deshalb wurden in dieser
Arbeit numerische Untersuchungen mit der Hypoplastizität durchgeführt,
um den Einfluss der Schottersäulen bei Erdbebeneinwirkungen zu untersu-
chen. Dabei wurden sowohl 2D- als auch 3D-Berechnungen mit einem an
Zentrifugenergebnissen validierten numerischen Modell durchgeführt. Die
Dränagewirkung der Säulen sowie der Einfluss der Aussteifung wurden da-
bei separat betrachtet. Weiterhin wurde der Einfluss der Säulenherstellung
und die damit verbundene Bodenverdichtung sowie die Erhöhung der hori-
zontalen Spannungen berücksichtigt.
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2 Grundlagen der numerischen Be-
rechnungen von bodendynamisch-
en Problemstellungen
2.1 Unterschiede zwischen Bodendynamik und Bo-
denmechanik
Die Bodendynamik gilt im Allgemein als Teil der Bodenmechanik, unter-
scheidet sich jedoch von der klassischen Bodenmechanik durch einige Aspek-
te. In der Bodendynamik werden Fälle betrachtet, bei denen sich die Lasten
mit der Zeit schnell ändern, was die Berücksichtigung der Massenträgheit
erfordert. Das führt dazu, dass die betrachteten Fälle durch Bewegungs-
gleichungen und nicht durch Gleichgewichtsbedingungen, wie im statischen
Fall beschrieben werden, was nur mit großem Berechnungsaufwand gelingen
kann [Vre08, SLK07].
Weiterhin breiten sich im Boden während der dynamischen Beanspruchun-
gen Wellen in verschiedenen Richtungen aus. Diese Wellenausbreitung führt
dazu, dass der Einflussbereich einer dynamischen Kraft viel größer ist, als
der Einflussbereich im statischen Fall. Während die statische Bodenbelas-
tung oft einer triaxialen Kompression entspricht, nähert sich der dynami-
sche Belastungsfall einer Einfachscherung an. Weitere Unterschiede stellen
die zyklischen Akkumulationseffekte und das Bodenverhalten im Bereich
von kleinen Dehnungen dar.
Diese Besonderheiten bei den Problemstellungen der Bodendynamik for-
dern ein spezielles Vorgehen bei den bodendynamischen Simulationen. Ei-
nerseits ist es von Bedeutung, ein geeignetes Stoffmodell zur Abbildung
des Bodenverhaltens unter dynamischen Beanspruchungen zu verwenden.
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16 Grundlagen
Anderseits lassen sich die Bodenkennengrößen, die das Bodenverhalten bei
einer dynamischen Berechnung bestimmen, mit konventionellen statischen
Laborversuchen nicht genau erfassen. Die Bestimmung dieser Kenngrößen
erfolgt nur durch die Anwendung von speziellen Labor- und Feldversuchen
wie z.B. Resonanzsäulenversuch, zyklischer Triaxialversuch oder Messungen
bei sehr kleinen Dehnungen. In [Kra96] sind die Labor- und Feldversuche
beschrieben, die zur Ermittlung von bodendynamischen Kennwerten ver-
wendet werden können.
2.1.1 Wellenausbreitung
Infolge dynamischer Beanspruchung breiten sich verschiedene Arten von
Wellen im Boden aus. Dabei verhält sich der Boden als ein elastischer
Halbraum, solange die dynamische Beanspruchung nur kleine Dehnungen
verursacht. Einige dynamischen Beanspruchungen (wie z.B. Erdbeben und
Sprengungen) rufen jedoch größere Bodenverformungen hervor, was im Bo-
den zu einem stark nicht-linearen Verformungsverhalten führt.
In einem unbegrenzten homogenen und isotropen Vollraum ist zwischen zwei
Wellenarten, den Kompressions- (P-Wellen) und Scherwellen (S-Wellen), zu
unterscheiden. Beide sind Raumwellen, unterscheiden sich jedoch voneinan-
der durch unterschiedliche Ausbreitungsgeschwindigkeiten und unterschied-
liche Beanspruchungen der Bodenpartikel. Die Bewegung der Bodenpartikel
infolge von P-Wellen ist in Richtung der Wellenausbreitung und infolge von
S-Wellen senkrecht zur Ausbreitungsrichtung (Abbildung 2.1). Bei den elas-
tischen Scherwellen treten Scherverformungen jedoch keine Volumenände-
rungen auf. Die P-Wellen hingegen verursachen sowohl eine Volumenände-
rung als auch eine Formänderung (Abbildung 2.2) [Hau86]. Zudem besitzen
die letzteren eine höhere Ausbreitungsgeschwindigkeit und werden daher
immer als erste registriert [SLK07].
Im elastischen Halbraum können neben den Raumwellen auch Oberflächen-
wellen auftreten. Darunter sind die Rayleigh-Wellen am wichtigsten. Sie
entstehen aufgrund von Reflektionen an der Halbraumoberfläche und sind
mit Wasserwellen vergleichbar. Eine weitere Art von Oberflächenwellen sind
die Love-Wellen. Sie sind horizontal polarisierte Scherwellen (SH-Wellen)
und entstehen in einem einfach geschichteten Halbraum durch mehrfache
Reflexion an den Schichtgrenzen [Vre08].
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(a)
(c)
(b)
(d)
Abbildung 2.1: Wellenarten. (a) Scherwelle, (b) Kompressionswelle, (c)
Rayleigh-Welle, (d) Love-Welle [Vre08].
Abbildung 2.2: Verformung der Bodenpartikel bei einer S-Welle bzw. P-
Welle [Hau86].
2.2 Bodenverhalten unter dynamischer bzw. zykli-
scher Beanspruchung
Als zyklische Belastungen werden i.d.R. die wiederholten Belastungen be-
zeichnet, bei denen die Trägheitseffekte vernachlässigt werden. Sollten die
Trägheitseffekte doch berücksichtigt werden, werden die Belastungen als
dynamische Beanspruchungen bezeichnet.
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2.2.1 Scherdehnungsgrenzen
Das Bodenverhalten unter zyklischer Belastung hängt stark vom Betrag der
Scherdehnung ab. Es gibt drei erkennbare Dehnungsbereiche mit entspre-
chenden drei unterschiedlichen Arten von Bodenantworten. Wenn die Scher-
dehnungen sehr klein sind, verhält sich der Boden quasi linear elastisch mit
nahezu konstanter Steifigkeit. Werden die Dehnungen größer, wird das Bo-
denverhalten nicht mehr linear jedoch weiterhin elastisch und es entsteht ei-
ne hysteretische Schleife während der Belastung. Diese Schleife bleibt jedoch
geschlossen und es entsteht keine plastische (bleibende) Verformung, solan-
ge die Scherdehnung eine bestimmte Grenze nicht überschreitet [Vuc94].
Sollte diese Grenze überschritten werden, ist die hysteretische Schleife nicht
mehr geschlossen und bleibende Verformungen sind die Folge.
Die Grenzscherdehnung, an welcher das Bodenverhalten sich von linear zu
nicht-linear und von elastisch zu plastisch ändert, wurden in [Vuc94] unter-
sucht und für verschiedene Bodenarten quantifiziert. Die größte Scherdeh-
nung, bei welcher sich der Boden immer noch linear verhält, wird als lineare
Scherdehnungsgrenze γtl bezeichnet. Die volumetrische Scherdehnungsgrenze
γtv bezeichnet hingegen die größte Scherdehnung, bei welcher aufgrund der
zyklischen Belastung keine messbare bleibende Verformung im dränierten
Zustand bzw. kein Aufbau des Porenwasserdrucks im undränierten Zustand
entstehen. In Abbildung 2.3 ist das qualitative Bodenverhalten bei unter-
schiedlich hohen Scherdehnungen dargestellt. Sowowhl die lineare Scherdeh-
nungsgrenze γtl als auch die volumetrische Scherdehnungsgrenze γtv sind
vom mittleren Korndurchmesser und dem Feinkornanteil bzw. der Plastizi-
tätszahl abhängig [Vuc94, WT09].
2.2.2 Bodenverhalten im Bereich mit sehr kleinen Dehnun-
gen
Der Boden im Bereich sehr kleiner Dehnungen verhält sich annährend linear-
elastisch (Abbildung 2.3.a). Deshalb wird das Bodenverhalten in diesem
Bereich durch den maximalen Schubmodul G0 beschrieben. Der maximale
Schubmodul G0 kann sowohl im Feld als auch im Labor indirekt über die
Laufzeit der Scherwellen im Boden ermittelt werden. Mit der Annahme,
dass der Boden sich im Bereich sehr kleiner Dehnungen isotrop und linear-
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Abbildung 2.3: Scherdehnungsgrenzen, nach [Weg13].
elastisch verhält, lässt sich der maximale Schubmodul G0 mittels der Dichte
ρ und der Scherwellengeschwindigkeit cs wie folgt berechnen:
G0 = ρ · c2s. (2.1)
Der maximale Schubmodul G0 hängt bei allen Bodenarten hauptsächlich
von der mittleren effektiven Spannung und der Porenzahl ab. Bei grob-
körnigen Böden wird er zusätzlich von der Ungleichförmigkeitszahl U, der
Kornform und der Dichte (Porenzahl) beeinflusst [WT09]. Bei feinkörnigen
Böden spielen hingegen die Plastizitätszahl IP und die Konsistenzzahl Ic
sowie der Überkonsolidierungsgrad OCR eine Rolle [Vre08].
In der Literatur wurden verschiedene empirische Korrelationen anhand von
Feld- und Laborversuchen zur Ermittlung des maximalen Schubmoduls G0
für unterschiedliche Bodenarten vorgeschlagen. Eine Zusammenfassung ver-
schiedener Gleichungen und Korrelationen ist aus [Vre08] zu entnehmen. Im
Allgemeinen lässt sich G0 für verschiedene Böden durch die Formel
G0 = S · F (e) ·
(
σ80
pa
)n
· Pa (2.2)
abschätzen. Dabei ist S ein von der Bodenart abhängiger Faktor, F (e) eine
Funktion der Porenzahl e, σ80 die mittlere effektive Spannung, Pa = 100 kPa
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 20 — #20
20 Grundlagen
Abbildung 2.4: Hystereseschleife und Abnahme des Schubmoduls mit zu-
nehmender Scherdehneung.
und n< 1 ein von der Bodenart abhängiger Exponent.
2.2.3 Bodenverhalten im Bereich kleiner bis mittlerer Deh-
nungen
Abnahme des Schubmoduls mit zunehmender Scherdehnung
Ist die Scherdehnung größer als eine bestimmte Grenze γtl, lässt sich das
Bodenverhalten mit linearen Gleichungen nicht mehr erfassen. In diesem
Fall kann das Spannungsdehnungsverhalten nur noch durch eine Hysterese-
schleife beschrieben werden, die je nach dem Dehnungsbereich geschlossen
oder nicht geschlossen sein kann. Der Schubmodul nimmt mit der zuneh-
menden Scherdehnung ab. Diese Abnahme wird oft durch den bezogenen
Schubmodul G/G0 beschrieben (Abbildung 2.4).
Bei gröbkörnigen Böden hängt die Abnahme des Schubmoduls mit zuneh-
mender Scherdehnung hauptsächlich von der mittleren effektiven Spannung
und der Ungleichförmigkeit des Bodens ab. Bei kleineren Spannungen nimmt
der Schubmodul mit zunehmender Scherdehnung stärker ab als bei rela-
tiv großen Spannungen (Abbildung 2.5). In [WT10] wurde unter anderem
der Effekt der Ungleichförmigkeitszahl des Bodens U auf die Abnahme von
G/G0 untersucht. Mit zunehmender Ungleichförmigkeitszahl U nimmt der
bezogene Schubmodul schneller ab. Die Untersuchungen von [WT09] zeigten
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Abbildung 2.5: Abnahme von G/G0 mit zunehmender γ für Sande nach
Laborversuchen verschiedener Autoren [Weg13].
jedoch auch, dass die Abnahme von G/G0 mit zunehmender Scherdehnung
vom Feinkornanteil und der Lagerungsdichte unabhängig ist.
Bei feinkörnigen Böden hängt die Abnahme vom G/G0 mit zunehmendem
γ mehr von der Plastizitätszahl IP als von der mittleren Spannung ab. Ein
Boden mit hoher Plastizitätszahl IP weist in einem relativ großen Deh-
nungsbereich ein annährend elastisches Verhalten und dabei eine langsame
Abnahme von G/G0 mit zunehmender γ auf (Abbildung 2.6). Der elastische
Bereich wird jedoch bei Böden mit niedrigerem IP schon bei viel kleineren
Dehnungen verlassen [VD91, Vre08].
Dämpfung
Die Dämpfung entsteht im Boden hauptsächlich durch die Reibung der
Bodenkörner aneinander und durch viskose Effekte. Dadurch wird Energie
in Wärme umgewandelt. Bei der zyklischen Scherung des Bodens kann die
Dämpfung mit dem hysteretischen Spannungsdehnungsverhalten verbunden
werden. Dabei lässt sich der Dämpfungsgrad D als Funktion der pro Zyklus
dissipierten Energie ∆W und der elastischen Energie W wie folgt erfassen
[Sav02] (vgl. Abbildung 2.7):
D =
∆W
4 · π ·W
(2.3)
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Abbildung 2.6: Abnahme von G/G0 mit zunehmender γ in Abhängigkeit
von IP , aus [BSV07] nach [VD91].
Bei konventionellen linearen Stoffmodellen wird die Dämpfung allein durch
eine viskose Dämpfung abgebildet. Das führt allerdings zu einem frequenz-
abhängigen Dämpfungsgrad D, welche jedoch der hysteretischen Natur bzw.
der Frequenzunabhängigkeit der Energiedissipation bei vielen Böden wi-
derspricht [Vre08]. Bei den fortgeschrittenen Bodenstoffmodellen, die die
Nichtlinearität des Bodenverhaltens bei kleinen Dehnungen berücksichtigen
können, kann die Dämpfung hingegen durch die Abbildung des hystereti-
schen Verhaltens realitätsnah berücksichtigt werden.
Bei Vernachlässigung der Viskosität tritt theoretisch keine Dämpfung auf,
solange die Scherdehnung die lineare Scherdehnungsgrenze γtl nicht über-
schreitet. Dies lässt sich mit der Annahme begründen, dass sich der Boden
in diesem Scherdehnungsbereich linear verhält. Dadurch entsteht keine hys-
teretische Schleife und die dissipierte Energie ∆W ist null.Laborversuche
zeigen jedoch, dass Energie dissipiert, auch wenn die Scherdehnung kleiner
als die lineare Scherdehnungsgrenze bleibt. Das liegt daran, dass das lineare
Bodenverhalten in diesem Dehnungsbereich eine Annahme ist. Tatsächlich
verhält sich der Boden quasi-linear mit einer sehr kleinen hysteretischen
Schleife (Abbildung 2.3). Durch diese kleine hysteretische Schleife entsteht
eine Dämpfung auch bei sehr kleinen Dehnungen auf.
Der Dämpfungsgrad nimmt mit zunehmender Scherdehnung γ zu (Abbil-
dung 2.7). Analog zur Abnahme des Schubmoduls hängt die Zunahme des
Dämpfungsgrads mit zunehmender γ von der Plastizitätszahl IP ab [Vre08].
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Abbildung 2.7: Zunahme der Dämpfung mit zunehmender Scherdehnung.
Je größer IP ist, umso langsamer nimmt der Dämpfungsgrad zu. Dies lässt
sich mit dem relativ großen, quasi-linearen Bereich bei hohem IP begrün-
den.
2.3 Hypoplastizität bei dynamischer Beanspruchung
2.3.1 Einführung in die Hypoplastizität
Die hypoplastischen Gleichungen werden seit einigen Jahrzehnten zur Besch-
reibung des Verhaltens von Granulaten verwendet und stetig weiterentwi-
ckelt [WB94, vW96, NH97, Mas05]. Ein hypoplastisches Stoffmodell ist ei-
ne tensorielle Gleichung zur Beschreibung der Spannungsänderung infolge
der Kornumlagerungen. Dabei verhält sich der Boden nichtlinear und an-
elastisch. Weiterhin werden in den hypoplastischen Modellen sowohl die
Barotropie (Druckabhängigkeit der Bodeneigenschaften) als auch die Py-
knotropie (der Einfluss der Lagerungsdichte auf die Bodeneigenschaften)
berüchsichtigt.
Bei der hypoplastischen Gleichung nach von Wolffersdorff [vW96] wird die
Spannungsrate wie folgt definiert:
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◦
T = L : D + N‖D‖ (2.4)
◦
T = fbfe
1
tr(T̂2)
[
F 2D + a2tr(T̂ ·D)T̂ + fdaF [T̂ + T̂∗]‖D‖
]
,
mit a =
√
3(3− sinϕc)
2
√
2 sinϕc
. (2.5)
F ist eine Funktion von T̂∗
F =
√
1
8
tan2 ψ +
2− tan2 ψ
2 +
√
2 tanψ cos 3θ
− 1
2
√
2
tanψ (2.6)
mit tanψ =
√
3
∥∥T̂∗∥∥, cos 3θ = −√6 tr(T̂∗3)[
tr(T̂∗2)
]3/2 . (2.7)
Die Funktionen zur Beschreibung der Pyknotropie lauten
fe =
(
ec
e
)β
(2.8)
fd =
(
e− ed
ec − ed
)α
(2.9)
und die Funktion zur Beschreibung der Barotropie ist
fb =
hs
n
(
1 + ei
ei
)(
ei0
ec0
)β(
− trT
hs
)1−n[
3 + a2 −
√
3a
(
ei0 − ed0
ec0 − ed0
)α]−1
.(2 10)
Dabei wird das Verhältnis der charakteristischen druckabhängigen Poren-
zahlen formuliert als
ei
ei0
=
ec
ec0
=
ed
ed0
= exp
[
−
(
− trT
hs
)n]
.
Beim hypoplastischen Modell nach von Wolffersdorff wird der Boden durch
acht Parameter charakterisiert. Diese Parameter sind der kritische Rei-
bungswinkel ϕc, die kritische Porenzahl bei Nulldruck ec0, die Porenzahl bei
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maximaler Lagerungsdicht und Nulldruck ed0, die maximale Porenzahl bei
Nulldruck ei0, die granulare Härte hs, der Steifigkeitsexponent n, sowie die
Exponenten α und β. Der Parameter α beeinflusst den Peakreibungswinkel
in Abhängigkeit von der relativen Lagerungsdichte, während die Steifigkeit
eines dichten Bodens durch den Parameter β beeinflusst werden kann. Die
physikalische Bedeutung jedes Parameters sowie die Ermittlung der Para-
meter anhand von Laborversuchen werden in [Her97, HG99] ausführlich
erklärt.
2.3.2 Hypoplastizität mit intergranularen Dehnungen
Hypoplastische Modelle können die Verformungen durch Umlagerung der
Bodenkörner abbilden. Allerdings zeigen die Anwendungen der Hypoplas-
tizität bei zyklischer Belastung einige Defizite. Im oben beschriebenen hy-
poplastischen Modell nach von Wolffersdorff ist die Steifigkeit bei der Be-
und Wiederbelastung fast identisch, was zu einer unrealistisch großen Ak-
kumulation von bleibenden Dehnungen bei zyklischer Belastung führt. Zur
Berücksichtigung der erhöhten Steifigkeit bei Wiederbelastung bzw. zur Ver-
meidung der unrealistisch großen bleibenden Verformungen bei zyklischer
Belastung wurde die Hypoplastizität um das Konzept der intergranularen
Dehnungen erweitert [NH97].
Bei der Erweiterung der Hypoplastizität um die intergranularen Dehnun-
gen wurde die intergranulare Dehnung δ als zusätzliche Zustandsvariable
definiert. Die intergranulare Dehnung kann einen maximalen Wert R er-
reichen, wobei R ein Materialparameter ist. Die allgemeine hypoplastische
Gleichung mit intergranularen Dehnungen wird wie folgt definiert:
◦
T = M : D (2.11)
mit
M = [(ρχ)mT + (1− ρχ)mR ]L+
{
ρχ(1−mT )L : δ̂δ̂ + ρχNδ̂ für δ : D > 0
ρχ(mR −mT )L : δ̂δ̂ für δ : D ≤ 0.
Dabei ist ρ = ‖δ‖R und δ̂ =
δ
‖δ‖ die Richtung der intergranularen Dehnung.
Eine ausführliche Beschreibung des Modells mit intergranularen Dehnungen
mit den dazugehörigen Gleichungen ist in [NH97] zu finden.
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Das hypoplastische Stoffmodell mit intergranularen Dehnungen nach [NH97]
beinhaltet zusätzlich zu den Parametern des hypoplastischen Modells oh-
ne Erweiterung weitere fünf Parameter. Diese Parameter sind R, mR, mT ,
βr und χ. Der Parameter R bestimmt den Dehnungsbereich nach dem La-
strichtungswechsel, in welchem die Steifigkeit konstant bleibt. die Parameter
mR und mT steuern die Erhöhung der Steifigkeit nach einer Änderung der
Belastungsrichtung von 180◦ bzw. 90◦. Die Zunahme der intergranularen
Dehnung bzw. die Änderung der Steifigkeit mit zunehmender intergranula-
rer Dehnung lässt sich über die Parameter βr bzw. χ steuern.
Um die bleibende Verformung infolge zyklischer Belastung unabhängig von
der Abnahme des Schubmoduls bei zunehmender Scherdehnung kalibrieren
zu können, wurde in [WH14] das Modell von [NH97] modifiziert. Nach der
Modifikation wird die SteifigkeitsmatrixM wie folgt definiert:
M = [(ρχ)mT + (1− ρχ)mR ]L+
{
ρχ(1−mT )L : δ̂δ̂ + ρϑNδ̂ für δ : D > 0
ρχ(mR −mT )L : δ̂δ̂ für δ : D ≤ 0.
(2.12)
Dabei ist ϑ ein zusätzlicher Modellparameter, der die Akkumulation von
bleibenden Verformungen bei zyklischer Belastung beeinflusst. Eine aus-
führliche Beschreibung des Parameters sowie die Hintergründe zu dieser
Modifikation sind in [WH14] zu finden.
2.3.3 Ermittlung der hypoplastischen Materialparameter zur
Beschreibung des Bodenverhaltens bei zyklischer bzw.
dynamischer Belastung
Zur Ermittlung der Modellparameter nach [vW96] mit der Erweiterung nach
[NH97] werden Laborergebnisse sowohl aus konventionellen Laborversuchen
(Ödometerversuch, Triaxialversuch u.s.w.) als auch aus dynamischen bzw.
zyklischen Laborversuchen (Benderelement, Resonanzsäule u.sw.) benötigt.
Die Ermittlung der hypoplastischen Parameter anhand von konventionellen
Laborversuchen wurde für das Modell nach von Wolffersdorff in mehreren
Referenzen bereits ausführlich beschrieben und diskutiert [Her97, HG99].
Die Bestimmung der Parameter für die intergranulare Dehnung [NH97] er-
folgt auf Basis des Bodenverhaltens bei zyklischer oder dynamischer Be-
lastung bzw. bei kleinen Dehnungen. Das Modell mit den ermittelten Para-
metern soll sowohl die Spannungsabhängigkeit des maximalen Schubmoduls
G0 als auch die Abnahme des Schubmoduls mit zunehmender Scherdehnung
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abbilden können. Weiterhin soll die bleibende Verformung bei zyklischer Be-
lastung kalibriert werden.
Anpassung der Spannungsabhängigkeit des maximalen Schubmo-
duls
Beim hypoplastischen Modell nach [NH97] kann der maximale Schubmodul
mit Hilfe der folgenden Gleichung berechnet werden [WH12]:
G0 = mR
hs
n
(
3ps
hs
)1−n (ec0
e
)β
· fa · f(K0) (2.13)
mit
f(Ko) =
1
2
(1 + 2K)2 + a2(1−K)
1 + 2K2
und K = σ2/σ1. (2.14)
Für isotrope Spannungszustände (σ2 = σ1) gilt f(Ko) = 1,5 und
für den geostatischen Spannungszustand (σ2 = Ko · σ1) ist f(Ko) ≈ 2,9.
Weiterhin ist:
fa =
(
ei0
ec0
)β 1 + ei0
ei0
[
3 + a2 − a
√
3
(
ei0 − ed0
ec0 − ed0
)α]−1
(2.15)
mit
a =
√
3(3− sinϕc)
2
√
2 sinϕc
. (2.16)
Der maximale Schubmodul G0 nimmt bei vielen empirischen Gleichungen
sowie bei Laborergebnissen mit der Wurzel der mittleren Spannung line-
ar zu, was einen Wert von 0,5 für den Parameter n bedeutet. Der an-
hand von Ödometerversuchen (mit großen Dehnungen) ermittelte Parame-
ter n hat jedoch für die meisten Bodenarten einen viel kleineren Wert.
Das führt dazu, dass die Spannungsabhängigkeit des maximalen Schubmo-
duls G0 beim Stoffmodell nicht realistisch abgebildet werden kann. Deshalb
wurde in [DW13] vorgeschlagen, die Parameter hs und n für Anwendun-
gen im Bereich von kleinen Dehnungen auch anhand von Laborergebnissen
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 28 — #28
28 Grundlagen
bei kleinen Dehnungen zu ermitteln. Damit kann Gleichung (2.13) wie folgt
umgeschrieben werden:
G0 = mR
hs0
n0
(
3ps
hs0
)1−n0 (ec0
e
)β
· fa · f(K0). (2.17)
Dabei sind hs0 und n0 die Parameter hs und n für den kleinen Dehnungs-
bereich [WH12].
Die in der Gleichung (2.17) enthaltenen Modellparameter hs0, n0 und mR
können dann so kalibriert werden, dass eine gute Anpassung der Spannungs-
abhängigkeit des maximalen Schubmodul G0 zwischen den Laborergebnis-
sen und dem Stoffmodell (Gleichung 2.17) erzielt wird.
Viele Laborergebnisse ([PNL97, BTG05]) zeigen dass der maximale Schub-
modul G0 nur von der mittleren Spannung bzw. der Porenzahl abhängt.
Im Gegensatz dazu wird G0 im hypoplastischen Stoffmodell auch durch das
Spannungsverhältnis K beeinflusst (siehe Gl. (2.17) ). Dies führt dazu, dass
die Bestimmung der Modellparameter mit Hilfe von Gleichung (2.17) bei
einem isotropen Spannungsverhältnis zu einer Überschätzung der Boden-
steifigkeit führt, falls die Modellparameter bei einem Randwertproblem mit
einem geostatischen Spannungsverhältnis eingesetzt werden müssen. Wei-
terhin führt die Bestimmung der Modellparameter mit Hilfe der Gleichung
(2.17) bei einem geostatischen Spannungsverhältnis zu einer Unterschätzung
der Bodensteifigkeit, bei der Verwendung der Parameter in einer Berech-
nung mit einem isotropischen Spannungsverhältnis. Idealerweise werden die
Parameter mit dem gleichen Spannungverhältnis kalibriert, welches später
beim Einsatz des Stoffmodells maßgebend ist.
Anpassung des Schubmoduls mit zunehmender Scherdehnung
Das Verhalten des Bodens im Bereich kleiner bis mittlerer Dehnungen wird
in der Regel als Abhängigkeit des Schubmoduls von der Scherdehnung be-
schrieben. Diese Abhängigkeit kann auch mit Hilfe von numerischen Simu-
lationen mit dem hypoplastischen Modell an zyklischen Triaxialversuchen
nachgerechnet werden. Mittels dieser Nachrechnungen lässt sich die Abhän-
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gigkeit des Sekantenschermoduls von der Scherdehnung beim Triaxialver-
such wie folgt ermitteln:
Scherspannung: ∆τ =
1
2
(∆σy −∆σx) (2.18)
Scherdehnung: ∆γ = ∆εy −∆εx
Schubmodul: G =
∆τ
∆γ
.
Die Parameter R, βr und χ können variiert werden bis eine gute Überein-
stimmung zwischen dem durchgeführten Triaxialversuch und dem nachge-
rechneten Modell erzielt wird.
Im Labor werden in der Regel die zyklischen Triaxialversuche stufenweise
durchgeführt. Dabei wird lediglich die maximale Scherdehnung pro Laststu-
fe mit dem entsprechenden Sekantenschermodul ausgewertet und als Punkt
im γ-G-Diagramm dargestellt (Punkte P0, P1 und P2 in Abbildung 2.8).
Die Verbindung der Punkte aus verschiedenen Laststufen ergibt darauf-
hin eine Kurve, die nicht unbedingt dem Verlauf des Schubmoduls mit der
Scherdehnung innerhalb eines Zyklus entspricht. Bei der numerischen Be-
rechnung mit einem hypoplastischen Stoffmodell kann hingegen der Verlauf
des γ-G-Diagramms innerhalb jedes Lastzyklus abgebildet werden (Linie L1
und L2 in Abbildung 2.8). Die Verbindung der Endpunkte der γ-G-Kurven
für unterschiedliche Lastamplituden ergibt die Abhängigkeit, die den Punk-
ten aus den Laborergebnissen entsprechen.
Abbildung 2.8: Abhängigkeit des Sekantenschubmoduls mit der Scherdeh-
nung.
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Anpassung der bleibenden Verformung bei zyklischer Belastung
Um die bleibende Verformung bei zyklischer Belastung besser steuern zu
können, wurde das hypoplastische Modell mit intergranularen Dehnungen
modifiziert [WH14]. Hierfür wurde ein neuer Parameter ϑ eingeführt. Mit
Hilfe dieses Parameters kann die Akkumulation von bleibenden Dehnun-
gen in dränierten Bedingungen und der Aufbau vom Porenwasserdruck in
undränierten Bedingungen angepasst werden. Basierend auf Testdaten von
verschiedenen Böden hinsichtlich Dehnungsakkumulationen in zyklischen
Ödometerversuchen und dem Aufbau vom Porenwasserdruck in undränier-
ten Triaxialversuchen wurde der Wert ϑ = 10 als allgemeingültig vorge-
schlagen [WH14].
Um den Einfluss des Parameters ϑ zu untersuchen, wurde ein dränierter
zyklischer Einfachscherversuch numerisch mit dem modifizierten hypoplas-
tischen Modell berechnet. Hierfür wurden die hypoplastischen Parameter
für den Buzzard Sand bei einer bezogenen Lagerungsdichte von 75% ver-
wendet (siehe Tabellen 4.1 und 4.2). Es wurden vier Berechnungen mit
einer Vertikalspannung von 100 kPa und einer Scheramplitude von 1 · 10−4
durchgeführt. Dabei wurde der Parameter ϑ zwischen den Werten 1 und 10
variiert.
Abbildung 2.9 zeigt die Akkumulation der Volumenänderung infolge der
zyklischen Belastung. Das Bodenvolumen nimmt bei ϑ = 10 in den ersten
zwei Zyklen ab, anschließend jedoch wieder zu. Diese Volumenzunahme für
ϑ = 10 ändert sich allmählich zu einer Volumenabnahme für ϑ = χ = 1.
Somit verursachen die hohen Werte des Parameters ϑ eine eher unrealisti-
sche Volumenzunahme bei Einfachscherung mit kleiner Dehnungsamplitude.
Deshalb ist es empfehlenswert, den Parameter ϑ anhand von Laborergeb-
nissen zu kalibrieren. Falls keine Laborergebnisse für die Kalibrierung zur
Verfügung stehen,wird es empfohlen, das ursprüngliche Modell mit inter-
granularen Dehnungen nach [NH97] zu verwenden (ϑ = χ).
Einfluss des Sättigungsgrads
Beim Aufbau des Porenwasserdrucks und der daraus entstehenden Abnah-
me der effektiven Spannungen spielt der Kompressionsmodul des Poren-
fluids Kf eine wichtige Rolle. Dementsprechend wird bei den numerischen
Nachrechnungen ein realistischer Kompressionsmodul Kf benötigt, um die
Änderung des Porenwasserdrucks sowie der effektiven Spannungen richtig
abbilden zu können. In der Regel besteht das Porenfluid aus einer Mischung
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Abbildung 2.9: Akkumulation von bleibenden Dehnungen in Abhängigkeit
von ϑ.
von Wasser und Gas. Der Kompressionsmodul Kf dieser Mischung ergibt
sich aus der Zusammensetzung des Kompressionsmoduls für Wasser und
Gas, Kw und Kg. Es gilt:
Kf =
(
Sr
Kw
+
1− Sr
Kg
)−1
, (2.19)
wobei Sr der Sättigungsgrad des Bodens ist.
Der Kompressionsmodul von Gas Kg ist spannungsabhängig und lässt sich
wie folgt berechnen [Osi03]: Kg = pA+ p, wobei pA der Atmosphärendruck
und p der Wasserdruck ist. Damit beträgt Kg =200 kPa in 10 m unterhalb
und Kg =100 kPa oberhalb des stationären Wasserspiegels. Der Kompres-
sionsmodul von Wasser Kw liegt bei ca. 2 GPa und ist damit viel höher
als Kg. Mit der Annahme, dass der Boden vollgesättigt ist (Sr =1), be-
steht das Porenfluid nur aus Wasser und der Gasanteil ist Null. Damit kann
für den Kompressionsmodul Kf =Kw=2GPa bei allen Berechnungen an-
genommen werden. Die Anwesenheit von Gas im Porenfluid (Sr <1) führt
dazu, dass der Kompressionsmodul des Fluids stark abnimmt, auch wenn
die Gasmenge relativ gering und damit der Sätigungsgrad hoch ist (Abbil-
dung 2.10).
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 32 — #32
32 Grundlagen
Abbildung 2.10: Fluidkompressibilität in Abhängigkeit vom Sättigungsgrad.
2.4 Numerische Modellierung von bodendynami-
schen Problemen
2.4.1 Eingabe der dynamischen Beanspruchung
Als dynamische Beanspruchungen werden Belastungen bezeichnet, die sich
mit der Zeit so schnell ändern, dass dabei Trägheitskräfte entstehen. Dyna-
mische Beanspruchungen können sowohl durch natürliche Phänomene wie
Erdbeben als auch durch anthropogene Einflüsse wie Maschienen oder Ver-
kehrslasten hervorgerufen werden. Die dynamischen Beanspruchungen infol-
ge von Maschinen bzw. Verkehrslasten bestehen in der Regel aus einer hohen
Zahl von Belastungszyklen mit kleinen gleichmäßigen Amplituden. Im Ge-
gensatz dazu wird durch Erdbeben eine geringe Zahl von Belastungzyklen
hervorgerufen, die unregelmäßig hinsichtlich der Amplitude und Frequenz
sind. Im Vergleich zu den Erdbebeneinwirkungen ist deshalb die Erfassung
der dynamischen Einwirkungen infolge von Maschinen bzw. Verkehrslasten
einfacher.
Erdbebensignal
Beim Erdbeben wird Energie freigesetzt, die sich in Form von Wellen Rich-
tung Erdoberfläche ausbreitet. Bei der Wellenausbreitung wird ein Teil
dieser Energie duch die Reibung zwischen den Bodenkörnern dissipiert.
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Der Rest dieser Energie erreicht die Erdoberfläche und kann große Zerstö-
rung verursachen. Die zerstörerische Energie, die die Erdoberfläche erreicht,
hängt einerseits von der freigesetzten Energie an der Erdbebenquelle (Ma-
gnitude) und andererseits von der Entfernung des betrachteten Punktes zur
Erdbebenquelle ab. Weiterhin kann die Wellenausbreitung durch die geolo-
gischen Eigenschaften des Untergrundes sowie durch die Topographie und
die lokalen Bodenschichten beeinflusst werden [Srb08].
Auf der Erdoberfläche werden die Wellen mit Hilfe von Beschleunigungs-
aufnehmern erfasst. Damit kann ein Erdbeben als der Zeitverlauf der Be-
schleunigung, Geschwindigkeit oder Verschiebung beschrieben werden. Al-
le drei Größen (Beschleunigung, Geschwindigkeit und Verschiebung) sind
miteinander verbunden und können durch Integration oder Differenziati-
on voneinander hergeleitet werden [Srb08]. Diese Beschreibung der Erdbe-
benbeanspruchung als Zeitverlauf ist sehr nützlich, insbesonders wenn das
nichtlineare Verhalten des Bodens betrachtet wird. Weiterhin können da-
mit die Akkumulation von bleibenden Verformungen sowie der Aufbau von
Porenwasserdruck abgeschätzt werden.
Die von den Beschleunigungsaufnehmern erfassten Beschleunigungszeitver-
läufe beinhalten nicht nur die Beschleunigung infolge Erdbeben sondern
auch zusätzliche Beschleunigungsquellen, die z. B. durch Verkehrslasten oder
Windbewegung entstehen. Sie modifizieren die Erdbebenbeschleunigung so-
wohl mit niedrigen als auch mit höhen Frequenzen. Zur Ermittlung der
reinen Erdbebenbeschleunigung werden die anderen Beschleunigungsquel-
len durch Filterung von hohen und niedrigen Frequenzen entfernt [BTG05].
Weiterhin soll der Beschleunigungszeitverlauf so gefiltert werden, dass der
Mittelwert der Beschleunigung über eine Zeitperiode null wird. Ansonsten
können parasitische Effekte sowie Integrationsfehler entstehen, die u.a. dazu
führen, dass die Bodengeschwindigkeit nach dem Abklingen des Erdbebens
nicht null ist [Kra96].
Zur Beschreibung eines Erdbebens werden manchmal die Peakamplituden
(Peakbeschleunigung, Peakgeschwindigkeit oder Peakverschiebung) statt der
Zeitverläufe angegeben. Die meist verwendete Größe zur Beschreibung der
Erdbeben ist die Peakbeschleunigung, da sie eine direkte Verbindung zu den
maximalen Trägheitskräften hat [Kra96]. In der Regel verursachen Erdbe-
ben mit hoher Peakbeschleunigung mehr Schäden als Erdbeben mit kleiner
Peakbeschleunigung. Die Peakbeschleunigung, die mit einer hohen Frequenz
verbunden ist und damit sehr kurze Zeit dauert, kann jedoch wiederum we-
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 34 — #34
34 Grundlagen
niger Schäden verursachen (im Vergleich zu einer kleineren Peakbeschleu-
nigung mit niedriger Frequenz).
Als Alternative zur Peakbeschleunigung kann die Peakgeschwindigkeit ver-
wendet werden. Der Vorteil in der Anwendung der Peakgeschwindigkeit ge-
genüber der Peakbeschleunigung liegt daran, dass die Peakgeschwindigkeit
von der Frequenz weniger abhängt. Die Peakverschiebung ist schwierig zu
ermittln und wird in der Regel kaum verwendet. Im Allgemeinen bieten
die maximalen Peakamplituden, im Gegensatz zur Zeitfunktion, keine gute
Beschreibung der dynamischen Beanspruchung infolge des Erdbebens und
dienen lediglich als Symbol der Erdbebenstärke.
Der Zeitverlauf des Erdbebens kann durch einen harmonischen Zeitverlauf
approximiert werden. Nach [See75] lässt sich ein unregelmäßiger Beschleu-
nigungszeitverlauf bzw. der daraus entstandene Scherspannungszeitverlauf
durch einen harmonischen Zeitverlauf mit einer reduzierten Peakscherspan-
nung von 65 % der maximalen realen Peakscherspannung ersetzen. Als Zy-
klenzahl wird die Zahl angenommen, die zum gleichen Aufbau des Poren-
wasserdrucks führt, wie bei einem unregelmäßigen Zeitverlauf [Srb08]. Der
Vorteil der harmonischen Zeitverläufe im Vergleich zu den tatsächlichen
Zeitverläufe liegt darin, dass sich der Einfluss von Amplitude, Zyklenzahl
und Frequenz einfacher untersuchen lässt.
2.4.2 Randbedingungen
Die Wellenausbreitung infolge dynamischer Beanspruchung führt dazu, dass
das Einflussgebiet viel größer als beim statischen Fall ist. Deshalb kann das
Einflussgebiet bei den numerischen dynamischen Simulationen in den meis-
ten Randwertproblemen nicht vollständig betrachtet werden. Beim Eintref-
fen der Wellen an den Modellrändern können jedoch dadurch unrealistische
Wellenreflektionen entstehen, die die Berechnungsergebnisse beeinflussen.
Um den Einfluss der Wellenreflektion an den Modellrändern zu vermeiden,
wurde in [Weg13] der Modellrand so weit gelegt, dass die Laufzeit der Welle
von der Anregerquelle bis zumModellrand und zurück mehr als den betrach-
teten Zeitraum beträgt. Eine andere Möglichkeit zur Verhinderung der un-
erwünschten Wellenreflektionen bieten die absorbierenden Ränder [Rod16].
Hierfür wird eine Kombination aus Feder und Dämpfer am Modellrand ein-
gesetzt, um die Spannungswellen zu absorbieren.
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Bei der Simulationen der Ausbreitung von Erdbebenwellen in Richtung der
Erdoberfläche können die Seitenränder miteinander verbunden werden, so
dass die horizontale sowie die vertikale Verschiebung in beiden Ränder in
gleicher Höhe identisch sind. Mit dieser sog. Knotenverbindung werden Wel-
lenreflektionen an den seitlichen Rändern verhindert und die Wellenaus-
breitung entspricht der Wellenausbreitung eines Modelles mit unendlicher
Breite. Eine ausführliche Beschreibung dieser Modellrändern sowie Unter-
suchungen zu deren Einfluss auf die Wellenausbreitung erfolgt im Abschnitt
4.1.
Infolge Erdbeben treten sowohl horizontale als auch vertikale Beschleuni-
gungen auf der Erdoberfläche auf [Srb08, Nor10]]. Die Trägheitskraft infol-
ge der vertikalen Beschleunigung richtet sich wechselseitig nach oben und
unten. Die nach oben gerichtete Trägheitskraft kann in der Nähe zur Erd-
oberfläche so groß sein, dass diese dem Bodeneigengewicht entspricht bzw.
dieses überschreitet. Daraus kann Nullspannung (bzw. eine Tendenz zur
Zugspannung) im Boden in der Nähe der Oberfläche entstehen. Dies kann
zu numerischen Problemen führen, insbesondere bei fortgeschrittenen Stoff-
modellen mit spannungabhängiger Steifigkeit. Deshalb ist die Aufbringung
einer kleinen vertikalen Oberflächenlast bei numerischen Berechnungen sin-
voll, um die Entstehung von Zug- bzw. Nullspannung zu verhindern und die
Berechnungskonvergenz zu gewährleisten.
2.4.3 Zeitdiskretisierung
Bei Erdbeben breiten sich im Boden Wellen mit breiten Frequenzspektren
und hohen Amplituden aus. Die Analyse solcher dynamischer Beanspru-
chungen in der Frequenzdomäne ist unpraktisch, da einerseits eine große
Anzahl von Moden überlagert werden müssen und andererseits dabei das
nichtlineare Bodenverhalten nur bedingt abgebildet werden kann [HGM05].
Im Gegensatz dazu können die numerischen Analysen in der Zeitdomäne das
nichtlineare Bodenverhalten realistisch erfassen. Für die Stabilität und die
Genauigkeit der Berechnungen spielt die Wahl eines geigneten Zeitschrittes
eine wesentliche Rolle. Stabilität spiegelt sich einerseits in der Konvergenz
zu einer Lösung und andererseits in den begrenzten Rundungsfehlern wie-
der. Die Genauigkeit bezieht sich hingegen darauf, dass die konvergierte
Lösung die Richtige ist.
Bei der Simulation von Wellenausbreitungen im Boden sollte der Zeitschritt
so gewählt werden, dass die Welle innerhalb eines Zeitschrittes nicht mehr
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als ein Element überqueren kann. Für eine Elementenlänge l (bzw. einen
Abstand der Integrationspunkte) und eine Wellengeschwindigkeit c ergibt
sich einen maximalen Zeitschritt ∆t [Mui04]:
∆t =
l
c
. (2.20)
Bei Problemstellungen, die hauptsächlich S-Wellen betrachten, bezieht sich
c auf die maximale Scherwellengeschwindigkeit cs. Bei Modellen mit P-
Wellen (mit oder ohne S-Wellen) wird die Kompressionswellengeschwindig-
keit cp einbezogen, da sich die Kompressionswellen deutlich schneller als die
Scherwellen ausbreiten.
Bei Berechnungen mit Stoffmodellen, die das nichtlineare Bodenverhalten
berücksichtigen, muss zudem der Zeitschritt klein genug gewählt werden,
um die Spannungs- Dehnungskurve genau abbilden zu können. In [HGG05]
wurde der Einfluss des Zeitschritts bei der Berechnung einer zur Verflüs-
sigung neigenden Bodenschicht unter dynamischen Beanspruchungen un-
tersucht. Dabei konnte der Aufbau von Porenwasserdruck erst dann realis-
tisch abgebildet werden, wenn der Zeitschritt mindestens 20 mal kleiner als
der aus der Gleichung (2.20) ermittelten Wert war. Ein sehr kleiner Zeit-
schritt kann bei einigen nichtlinearen Stoffmodellen auch unter statischen
Beanspruchungen notwendig sein. Beim hypoplastischen Modell mit inter-
granularen Dehnungen [NH97] wird empfohlen, die maximale inkrementelle
Dehnung pro Zeitschritt im Verhältniss zum Modellparameter R wie folgt
zu wählen:
∆ε = 0,2 ·R. (2.21)
Untersuchungen zur Bestimmung des optimalen Zeitschrittes bei numeri-
schen dynamischen Berechnungen mit dem hypoplastischen Modell nach
[NH97] haben gezeigt [Tah14], dass die gleichzeitige Erfüllung der Glei-
chungen (2.20) und (2.21) zu den besten Ergebnissen führt.
Gleichungen 2.20 und 2.21 verlangen, wie es bei den FE-Berechnungen ty-
pisch ist, dass der Zeitschritt einen bestimmten Wert nicht überschreiten
darf. Im Gegensatz dazu wird bei FE-Konsolidierungsberechnungen ver-
langt, dass der Zeitschritt einen bestimmten Wert nicht unterschreitet. Ein
zu kleiner Zeitschritt bei der Konsolidierungsberechnung führt dazu, dass
die numerische Lösung stark oszilliert [Her01]. Der minimale Zeitschritt bei
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der Konsolidierungsberechnung ergibt sich in Abhängigkeit von der Elemen-
tenlänge l und dem Konsolidationsbeiwert cv als [VV81]
∆tkritisch =
l2
6 · cv
. (2.22)
Bei numerischen dynamischen Berechnungen von wassergesättigten Böden
mit dem hypoplastischen Modell nach [NH97] sollen die Gleichungen (2.20),
(2.21) und (2.22) zur Bestimmung des Zeitschrittes gleichzeitig berücksich-
tigt werden. Das kann dazu führen, dass eine sehr kleine Elementenlänge
mit entsprechendem kleinen Zeitschritt gewählt werden muss. Die bereits
erwähnten Bedingungen zur Bestimmung des Zeitschrittes ändern sich je-
doch sowohl mit der Zeit als auch mit der Geometrie (spannungsabhängige
Steifigkeit u.s.w.). Deshalb ist es bei einigen Randwertproblemen unmöglich,
alle diese Bedingungen in allen Elementen über die ganze Berechnungszeit
zu erfüllen. In diesem Fall ist die Erfahrung bzw. eine Validierung notwen-
dig, um einen geeigneten Zeitschritt zu wählen, der alle drei Bedingungen
ausreichend berücksichtigen kann.
2.4.4 Räumliche Diskretisierung
Bei den numerischen Berechnungen mit der Methode der finiten Elemente
wird der untersuchte Bereich in eine bestimmte Anzahl von Elementen un-
terteilt. Die Qualität dieser Diskretisierung hängt von der Elementengröße
sowie dem Elementtypen (Knotenzahl, Ansatzfunktion u.s.w.) ab. Der Ein-
satz von hochwertigen Elementen mit kleinen Elementenlängen liefert zwar
genaue Ergebnisse, verlangt jedoch einen hohen Rechenaufwand. Der Bedarf
an sehr kleinen Elementen nimmt aber ab, je hochwertiger die verwendeten
Elemente sind. Je nach Problemstellung soll daher eine geeignete räumli-
che Diskretisierung gewählt werden, die relativ genaue Ergebnisse bei einem
angemessenen Rechenaufwand liefert. Bei Berechnungen von Wellenausbrei-
tungen ist es meistens sinnvoll, ein gleichförmiges Netz von Elementen nied-
riger Ordnung zu wählen. Hierfür ist eine explizite Integrationsmethode mit
einer konzentrierten Massenmatrix zu verwenden [Bat02].
Um die Wellenausbreitung realistisch ermitteln zu können, sollte pro Wellen-
länge eine bestimmte Elementzahl nicht unterschritten werden, unabhängig
von der Qualität der Elemente. Die Wellenlänge ergibt sich in Abhängigkeit
von der Wellengeschwindigkeit c und der Frequenz f wie folgt:
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λ =
c
f
. (2.23)
Bei Berechnungen von Wellenausbreitung im Boden wird von [Mui04] emp-
fohlen, mindestens 10 Elemente pro Wellenlänge zu haben, um die dynami-
sche Bewegung genau abbilden zu können. Eine zu große Elementlänge bzw.
eine zu kleine Elementzahl pro Wellenlänge führt dazu, dass die Bewegung
geglättet wird und eine numerische Dämpfung auftritt.
Wie im Abschnitt 2.4.3 beschrieben, muss die Elementlänge in Abhängig-
keit von der Wellengeschwindigkeit und dem Zeitschritt so geawählt wer-
den, dass die Welle nicht mehr als ein Element pro Zeitschritt überqueren
kann (Gleichung 2.20). Die Wellengeschwindigkeit ist jedoch nicht konstant,
insbesonders bei fortgeschrittenen Stoffmodellen mit spannungs- bzw. deh-
nungsabhängiger Steifigkeit. In diesem Fall ist es sinnvoll, die Elementlänge
mit der Wellengeschwindigkeit anzupassen, sodass der aus Gleichung (2.20)
ermittelte Zeitschritt über das ganze Modell konstant bleibt. Hierfür ist in
der Nähe zur Erdoberfläche (kleine Spannung und damit kleine Steifigkeit
und Wellengeschwindigkeit) eine kleinere Elementlänge als die Elementlän-
ge in tiefliegenden Bereichen zu verwenden [Tah14].
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3.1 Einführung
Physikalische Modelle bieten eine gute Variante, um geotechnische Rand-
wertprobleme hinsichtlich bestimmter Aspekte zu untersuchen. Aufgrund
des zeitlichen und wirtschaftlichen Aufwands werden diese Modelle jedoch
selten mit dem originalen Maßstab (wie im Prototyp) sondern mit einem
kleineren Maßstab durchgeführt. Die Skalierung des untersuchten Rand-
wertproblems auf einen kleineren Maßstab führt aber dazu, dass die Span-
nungen im Boden infolge von Eigengewicht entsprechend verringert werden.
Da die Steifigkeit des Bodens spannungsabhängig ist, weist der Boden in ei-
nem kleinmaßstäblichen Modell eine geringere Steifigkeit als im Prototyp
auf. Demzufolge sind die Ergebnisse der physikalischen Modelle in einigen
Aspekten nicht mit den Ergebnissen von Prototypen vergleichbar.
Solche Defizite der physikalischen Modellierung können durch die Anwen-
dung von Zentrifugenmodellen überwunden werden. In den Zentrifugen kön-
nen kleinmaßstäbliche Modelle aufgebaut werden. Durch die Zentrifugenbe-
schleunigung werden das Eigengewicht des Modelles und damit die Span-
nungen im Boden erhöht. Die Zentrifugenbeschleunigung lässt sich durch
die Drehgeschwindigkeit vergrößern, bis die Spannungen innerhalb des Mo-
delles den Spannungen im Prototyp entsprechen.
3.2 Skalierungsfaktoren
Zu Beginn eines Zentrifugenversuches nimmt die Drehgeschwindigkeit von
null bis zum Zielwert kontinuierlich zu und bleibt dann während des weite-
ren Versuchablaufs konstant. Die kreisförmige Bewegung des Modellkastens
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Abbildung 3.1: Vergleich zwischen einem Zentrifugenmodell (links) und dem
Prototyp (rechts).
mit einer konstanten Winkelgeschwindigkeit ω und einem konstanten Radi-
us r verursacht eine Beschleunigung in Höhe von r · ω2. Diese Beschleuni-
gung wird in der Regel in Abhängigkeit von der Erdgravitation g als N =
r ·ω2/g ausgedrückt. Ein Prototyp bestehend aus einem Bodenblock mit den
Abmessungen L ∗B ∗H kann unter einer Zentrifugenbeschleunigung N so-
mit durch einen mit Boden gefüllten Versuchskasten mit den Abmessungen
L/N ∗B/N ∗H/N abgebildet werden (Abbildung 3.1).
Die Vertikalspannung im Prototyp infolge des Eigengewichtes lässt sich in
der Tiefe z wie folgt berechnen
σp,z = γp · z = ρp · g · z. (3.1)
Dabei ist: σp,z die Vertikalspannung im Prototyp in der Tiefe z,
γp die Wichte des Bodens im Prototyp,
ρp die Dichte des Bodens im Prototyp und
g die Erdbeschleunigung.
Im Zentrifugenmodell hingegen lässt sich die Vertikalspannung infolge des
Eigengewichtes in einer entsprechenden Tiefe z/N wie folgt berechnen
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σm,z/N = γm ·
z
N
= ρm ·N · g ·
z
N
= ρm · g · z, (3.2)
wobei: σm,z/N die Vertikalspannung im Zentrifugenmodell in der Tiefe z/N,
γm die Wichte des Bodens im Zentrifugenmodell und
ρm die Dichte des Bodens im Zentrifugenmodell ist.
Wird im Zentrifugenmodell das gleiche Bodenmaterial wie im Prototyp ver-
wendet, gilt für die Dichte ρp = ρm = ρ. Daraus ergeben sich im Prototyp
und im Zentrifugenmodell die gleichen Spannungen, denn
σp,z = σm,z/N = ρ · g · z. (3.3)
Damit beträgt der Skalierungsfaktor (Zentrifuge:Prototyp) für die Spannun-
gen eins. In der Tabelle 3.1 sind die Skalierungsfaktoren für unterschied-
lichen Parameter aufgelistet. Es lässt sich feststellen, dass der Skalierungs-
faktor sowohl für die Spannungen als auch für die Dehnungen eins beträgt.
Dies führt dazu, dass die Bodensteifigkeit im Zentrifugenmodell sowie im
Prototyp identisch sind, was einen wesentlichen Vorteil der Zentrifugenmo-
delle im Vergleich zu anderen physikalischen Modellen darstellt.
3.3 Aufbau der Zentrifuge
In der Geotechnik werden weltweit entweder Balken- oder Trommelzentri-
fugen verwendet [Mui04]. Die Balkenzentrifugen kommen häufiger zum Ein-
satz und bestehen aus einem horizontalen Balken, der sich um eine vertikale
Achse dreht. Auf einem Ende des Balkens befindet sich eine Plattform, in
welcher ein Container mit dem aufgebauten Modell plaziert werden kann
(Abbildung 3.2). Auf der anderen Seite des Balkens wird ein Gegengewicht
aufgestellt. Das Gegengewicht hat die Aufgabe, den durch die Plattform
mit dem innenliegenden Modell entstandenen Kräfte entgegen zu wirken
und damit die Einwirkungen auf das Tragsystem zu minimieren. Deshalb
wird das Gegengewicht in Abhängigkeit vom Gewicht der Plattform mit
dem Modell, der Drehgeschwindigkeit ω und von der Entfernung zur Dreh-
achse berechnet.
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Parameter Skalierungsfaktor
Zentrifugenmodell/Prototyp
statische Größe
Kraft 1/N2
Spannung 1
Dehnung 1
Verschiebung 1/N
Länge 1/N
Fläche 1/N2
Volumen 1/N3
Masse 1/N3
Zeit 1/N2
(Konsolidation)
dynamische Größe
Zeit 1/N
(Massenträgheit)
Beschleunigung N
Geschwindigkeit 1
Frequenz N
Tabelle 3.1: Skalierungsfaktoren des Zentrifugenmodells im Vergleich zum
Prototyp.
Die meisten geotechnischen Zentrifugen haben eine schwenkbare Plattform,
die während der Erhöhung der Zentrifugenbeschleunigung kippt (Abbil-
dung 3.2). Die Beschleunigung, die auf die Plattform und das innenliegende
Modell wirkt, ist die Summe aus der Zentrifugen- und der Erdbeschleu-
nigung. Diese resultierende Beschleunigung wirkt in einer Auslenkung von
α = arctan 1N zur Horizontalen . Die Plattform schwenkt aber auch bis
zu einer Neigung α zur Horizontalen. Damit wirkt die resultierende Be-
schleunigung auf dem Modell immer in der selben Richtung , d.h. senkrecht
zur Modelloberfläche, unabhängig von der Größe der aufgebrachten Zentri-
fugenbeschleunigung. Eine zu hohe Reibung am Drehpunkt der Plattform
führt dazu, dass das Hochschwenken der Plattform nicht vollständig bis zur
Neigung α zur Horizontalen stattfindet. Daraus folgt, dass die resultieren-
de Beschleunigung sowie die Spannungszunahme mit der Tiefe nicht mehr
senkrecht zur Modelloberfläche sind [JEW88].
Bei den Zentrifugen, die zur Untersuchung von Modellen mit seismischer
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Abbildung 3.2: Zentrifuge im Stillstand und bei voller Drehgeschwindigkeit.
Beanspruchung verwendet werden, wird auf die Plattform ein Erdbeben-
simulator installiert. Dieser Simulator soll bei voller Zentrifugenbeschleu-
nigung Ng ein skaliertes Erdbebensignal auf das Modell aufbringen. Die
Skalierung des Erdbebenbeschleunigungssignals erfolgt durch die Erhöhung
der Beschleunigung als auch der Frequenz um den Faktor N (Tabelle 3.1).
Die Erhöhung der Beschleunigung und Frequenz führt dazu, dass der Simu-
lator sehr viel Energie in sehr kurzer Zeit freisetzen muss, was mit einem
hohen technischen und energetischen Aufwand verbunden ist.
3.4 Skalierungseffekte
In manchen Fällen führt die Unterskalierung des Prototyps zum Zentri-
fugenmodell zu Problemen, insbesonders wenn nicht alle Komponente des
Modells skaliert werden. Z.B. bei einem Zentrifugenmodell einer Pfahlgrün-
dung ohne Skalierung der Bodenkorngröße beeinflusst die Größe der einzel-
nen Körner die Ergebnisse. Zur Untersuchung der Skalierungseffekte kann
die sog. „Modellierung des Modells“ verwendet werden [Tay95]. Dabei wird
ein Prototyp mit unterschiedlichen Skalierungen (z.B. 20 g, 50 g und 100 g)
untersucht. Die Skalierungseffekte sind dann vernachlässigbar, wenn die Mo-
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delle mit unterschiedlichen Skalierungen identische bzw. ähnliche Ergebnisse
liefern.
Die unterschiedlichen Skalierungsfaktoren für unterschiedliche Parameter
können auch andere Probleme verursachen. Bei der Modellierung der Bo-
denverflüssigung unter dynamischer Beanspruchung entstehen z.B. Schwie-
rigkeiten bei der Skalierung der Zeit. Einerseits wird die Zeit bei dynami-
scher Beanspruchung mit 1/N skaliert. Andererseits wird die Zeit zum Ab-
bau von PWD mit 1/N2 skaliert (Tabelle 3.1). Um diesen Widerspruch zu
überwinden, wird entweder ein Boden mit einem kleineren Korndurchmesser
oder statt dem Wasser eine Flüssigkeit mit höherer Viskosität verwendet.
Die Verwendung eines Bodens mit kleinerem Korndurchmesser verursacht
zwar eine Verringerung der Durchlässigkeit und damit eine Verlängerung
der Konsolidationszeit, führt aber auch dazu, dass sich der Boden ande-
res als im Prototyp mit größerem Korndurchmesser verhält. Deshalb wird
i.d.R. die Methode mit einer Flüssigkeit bevorzugt, die eine Viskosität N -
mal höher als die Viskosität des Wassers hat [AG15]. Damit verlängert sich
die Konsolidierungszeit N mal. Somit lässt sich die Zeit sowohl für die dy-
namische Beanspruchung als auch für die Konsolidation mit 1/N skalieren
[Gop04].
In den Zentrifugenversuchen ist darüber hinaus die Wassergeschwindigkeit
N mal so groß wie im Prototyp, wenn das gleiche Bodenmaterial und die
gleiche Porenflüssigkeit verwendet wird. Dass kann dazu führen, dass eine
laminare Strömung im Prototype durch eine turbulente Strömung in der
Zentrifuge ersetzt wird [JEW88]. Die Verwendung von einer hochviskosen
Porenflüssigkeit führt aber auch dazu, dass die Wassergeschwindigkeit N -
mal reduziert wird. Damit entspricht die Wassergeschwindigkeit im Modell
der im Prototyp.
Als viskose Flüssigkeit kann u.a. ein Sillikonöl oder eine Mischung aus Me-
thylzellulose und Wasser verwendet werden. Diese Flüssigkeit muss einer-
seits eine Dichte haben, die der Dichte des Wassers entspricht, um den
hydraulichen Gradient nicht zu beeinflussen. Andererseits muss sicher ge-
stellt werden, dass die Verwendung dieser Flüssigkeit keinen Einfluss auf
das Bodenverhalten hat. Durch Untersuchungen mit Resonanzsäulen wurde
in [ESBS00] gezeigt, dass die hohe Viskosität von Flüssigkeiten zu keiner
Erhöhung der viskosen Dämpfung bei großen Dehnungen (größer als 2 ·
10−4), die durch ein Erdbeben verursacht werden können, führt.
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Abbildung 3.3: Vertikalspannung im Prototyp und im Zentrifugenmodell.
3.5 Beschleunigungsfeld
Im Abschnitt 2.2 wurde gezeigt, dass die Spannungen im Zentrifugenmo-
dell und im Prototyp identisch sein können. Das ist aber nur dann der Fall,
wenn die Beschleunigung Ng über die gesamte Modelltiefe konstant bleibt.
Tatsächlich nimmt die Beschleunigung innerhalb des Modelles jedoch linear
mit der Tiefe zu, weil die Entfernung zur Drehachse zunimmt. Das führt da-
zu, dass die Spannungen infolge vom Eigengewicht überlinear zunehmen, im
Gegensatz zur linearen Zunahme der Spannungen mit der Tiefe im Prototyp
(Abbildung 3.3).
Die genaue Vertikalspannung innerhalb des Zentrifugenmodells in einer Tie-
fe z beträgt
σz =
∫ z
0
ρ · w2 · (rt + z) · dz = ρ · w2 · z · (rt +
z
2
). (3.4)
Der Radius r, mit dem die verallgemeinerte Zentrifugenbeschleunigung Ng
berechnet wird, ist die Entfernung der Rotationsachse von einem Punkt
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innerhalb des Modells. Die Tiefe dieses Punkts muss sorgfältig, je nach dem
untersuchten Problem, zwischen der Basis und der Modelloberfläche gewählt
werden. Zur Reduzierung des Unterschiedes zwischen den Spannungen im
Modell und im Prototyp wurde von [Tay95] vorgeschlagen, dass der Radius
r bis zu einem Punkt berechnet werden soll, welcher in einer Tiefe von
einem drittel der Modellhöhe liegt (Abbildung 3.3). Dadurch gleichen sich
die Spannungen im Modell und im Prototyp bei einer Tiefe von zwei drittel
der Modellhöhe aus und es entsteht ein maximaler Fehler von∣∣∣∣σm − σpσp
∣∣∣∣
max
=
h
6 · r
(3.5)
mit: σm der Vertikalspannung im Zentrifugenmodell bei einer Tiefe von h,
σp der Vertikalspannung im Prototype bei einer Tiefe von N · h und
h der Höhe des Zentrifugenmodells.
Bei einem Zentrifugenradius von r = 3 m und einer Modellhöhe von h =
0,3 m entsteht aus Gleichung 3.5 ein maximaler Fehler von 1,67 %, was
vernachlässigt werden kann.
Bei Zentrifugenversuchen, in welchen es hauptsächlich um das Bodenver-
halten in der Nähe zur Modelloberfläche geht (z.B. Flachfundament), ist es
allerdings sinnvoll, die Beschleunigung Ng mit einem Punkt zu berechnen,
der näher zur Oberfläche liegt. Damit lassen sich die Spannungen in ober-
flächennahen Bereichen des Modells genau an die Spannungen im Prototyp
anpassen [Ber13].
Die Richtung der Zentrifugenbeschleunigung unterlieget einer inhomogenen
Verteilung über das ganze Modell. Nur entlang der Linie a-a in Abbildung
3.4 ist die Zentrifugenbeschleunigung parallel zur Achse y. Die Zentrifu-
genbeschleunigung in einem Punkt B innerhalb des Modells hat die Rich-
tung OB, wobei O auf der Drehachse liegt. Dadurch entstehen Beschleuni-
gungskomponente sowohl in y Richtung (Nyg) als auch in x Richtung (Nxg)
[Tay95], die sich wie folgt berechnen lassen:
Nyg = ω
2 · (OB) · cosα = ω2 · (OA) = ω2 · r = Ng (3.6)
Nxg = ω
2 · (OB) · sinα = ω2 · (OB) · x
OB
= ω2 · x = Ng · x
r
.
(3.7)
Die unerwünschte Beschleunigung Nxg nimmt also zu, je größer die Entfer-
nung zur Achse a-a bzw. je kleiner der Zentrifugenradius ist. Der Einfluss der
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Abbildung 3.4: Variation der Beschleunigungsrichtung innerhalb des Mo-
dells.
Beschleunigung Nxg kann vernachlässigt werden, solange die Modellbreite
B kleiner als 10 % des Zentrifugenradius r beträgt [Mui04].
Das Erdgravitationsfeld ist für die geotechnischen Probleme homogen, d.h.
die Erdgravitation hat dieselbe Größe und Richtung über den ganzen Proto-
typ. Im Gegensatz dazu ändert sich sowohl die Größe als auch die Richtung
der Zentrifugenbeschleunigung innerhalb des Modells. Diese Inhomogenität
des Zentrifugenbeschleunigungsfelds ist umso größer, je kleiner der Zentri-
fugenradius im Vergleich zu den Dimensionen des Zentrifugenmodells ist
(siehe Gleichungen 3.5 und 3.7). Daher ist es sinvoll, eine Zentrifuge mit
möglichst großem Radius zu verwenden, um die Unterschiede zwischen den
Zentrifugenmodellen und Prototypen zu minimieren.
In den dynamischen Zentrifugenversuchen können Corioliskräfte entstehen,
wenn das Erdbeben eine Bewegung in der Rotationsebene verursacht. Wenn
ein Bodenelement unter Zentrifugenbeschleunigung sich infolge eines Erd-
bebens mit einer Geschwindigkeit v bewegt, entsteht eine Coriolis-Beschleu-
nigung in Höhe von 2 ·ω · v, wobei ω die Winkelgeschwindigkeit der Zen-
trifugenbewegung ist. Das Verhältnis der Coriolis-Beschleunigung zur Zen-
trifugenbeschleunigung beträgt 2 · v/r · ω und muss kleiner als 0,1 bleiben
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[Mui04]. In der Praxis wird dieser Effekt vermieden, in dem die Erdbeben-
bewegung senkrecht zur Rotationsebene aufgebracht wird.
3.6 Modellcontainer
Der Container, in dem das Zentrifugenmodell eingelegt wird, muss sorgfäll-
tig konstruiert werden, da die Randbedingungen des Zentrifugenmodells
hauptsächlich von den Eigenschaften des Modellcontainers bestimmt wer-
den. Der Container muss je nachdem untersuchten Problem so gewählt wer-
den, dass die Randbedingungen im Zentrifugenmodell denjenigen im Pro-
totyp entsprechen.
Im Allgemein müssen die Wände des Containers eine hohe Steifigkeit besit-
zen, um die horizontale Spannung bei Ng mit minimaler Verformung halten
zu können. Eine große Verformung der Containerwände führt dazu, dass der
Erdruhedruck im Prototyp durch den aktiven Erddruck im Zentrifugenmo-
dell ersetzt wird. Weiterhin dürfen die Wände keine wesentliche Reibung
aufweisen, um die eindimensionale Verformung während der Erhöhung der
Zentrifugenbeschleunigung gewährleisten zu können. Die Reibung zwischen
dem Boden und den Containerwänden führt dazu, dass ein Siloeffekt in Er-
scheinung tritt. Dadurch wird das Eigengewicht des Bodens zum Teil von
den Wänden übertragen, was zu einer Änderung der Spannungen im Modell
im Vergleich zu den Spannungen im Prototyp führt.
Im Gegensatz zu den reibungsfreien Wänden des Containers für Versuche
mit statischen Beanspruchungen kann die Wandreibung im Fall von dy-
namischen Beanspruchungen nützlich sein. Z.B. muss die Containerbasis
genügende Reibung besitzen, um die dynamische Bewegung an den Bo-
den übertragen zu können [Ber13]. Eine ideale Übertragung der homogenen
Scherspannungen über das ganze Modell fordert jedoch unterschiedliche Rei-
bungseigenschaften für die unterschiedlichen Containerwände je nach der
Richtung der Wand im Vergleich zur Richtung der dynamischen Bewegung.
Bei Wänden, die parallel zur dynamischen Bewegung sind, führt eine rela-
tive Bewegung der Wände im Vergleich zur Bodenbewegung zu einer un-
erwünschten Scherspannung an der Kontaktfläche zwischen dem Container
und dem Boden. Diese Scherspannung kann durch die Anwendung von rei-
bungslosen Wänden verhindert werden.
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 49 — #49
3.7 Zusammenfassung 49
Bei Wänden, die senkrecht zur dynamischen Bewegung sind, muss die Rei-
bung wiederum groß genug sein, um das Gleichgewicht der Bodenelemente
bzw. der Scherspannung τxz zu gewährleisten. Eine zu niedrige Wandreibung
führt in diesem Fall dazu, dass die Kontiuität der Scherspannung gestört
wird, was eine Schaukelbewegung in der Nähe der Wände verursacht [ZS96].
Diese Schaukelbewegung tritt in Form einer sehr hohen Vertikalbeschleuni-
gung in der Nähe der Modellränder an der Oberfläche auf und nimmt sowohl
mit der Tiefe als auch mit der Entfernung von der Wand schnell ab [Ber13].
Die Wandreibung verhindert zwar die Schaukelbewegung, führt jedoch zum
Siloeffekt. Deshalb muss der Container so groß wie möglich ausgewählt wer-
den, um Randeffekte wie diese zu minimieren.
Bei Erdbebenbeanspruchungen soll sich der Modellcontainer horizontal mit
dem Boden bewegen, um die Bodenbewegungen nicht zu verhindern und
die Homogenität der Spannungen und Dehnungen nicht zu beeinflussen.
Zur Reduzierung der Randeffekte bzw. zur Vermeidung von P-Wellen an
den Modellrändern werden für dynamische Zentrifugenversuche entweder
der sog. "laminar box" oder ein "equivalent shear beam (ESB)" verwendet
[ZS96]. Der laminar box besteht aus mehreren niedrigen rechteckigen Metall-
rahmen. Zwischen diesen Metallrahmen, die aufeinander aufgestellt werden,
liegen Lager, die für eine niedrige Reibung zwischen den Rahmen sorgen.
Beim ESB werden die Metallrahmen hingegen durch ein Gummimaterial
mit begrenzter Steifigkeit voneinander getrennt, was zu einer erhöhten Rei-
bung im Vergleich zum laminar box führt. Wegen dieser Reibung fuktioniert
der ESB nur dann, wenn die Steifigkeit des Bodens und des Containers fast
identisch sind [Ber13]. Daher eignet sich der ESB nicht zur Untersuchung
von Verflüssigung, bei welcher sehr niedrige Steifigkeiten und große Verfor-
mungen auftreten [TG03].
3.7 Zusammenfassung
Die physikalische Modellierung mit Hilfe der geotechnischen Zentrifuge wur-
de in diesem Kapitel vorgestellt. Die Vor- und Nachteile der Zentrifugen-
modelle wurden dabei ausführlich diskutiert. Daraus lassen sich folgende
Punkte zusammenfassen:
1. Die Zentrifugenmodelle bieten eine gute Möglichkeit, die geotechni-
schen Randwertprobleme physikalisch zu untersuchen. Im Vergleich
zu den physikalischen Modellen bei 1 g kann das spannungsabhängi-
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ge Bodenverhalten bei den realitätsnahen Spannungen unter Zentri-
fugenbeschleunigung genauer nachgebildet werden. Weiterhin können
die Zentrifugenmodelle die Inhomogenität des Bodens bzw. des Bo-
denverhaltens, wie die Entstehung von Scherzonen, und die damit
verbundene Umlagerung des Porenwasserdrucks bzw. der effektiven
Spannung abbilden.
2. Eine wesentliche Voraussetzung für eine gute Modellierung des Pro-
totyps durch ein Zentrifugenmodell liegt darin, dass der Boden sich
unter Ng-Beschleunigung genau wie unter 1g-Beschleunigung verhält.
Diese Voraussetzung wurde von mehrerenWissenschaftlern untersucht
und als erfüllt definiert [Sch80, CV12], solange der gleiche Boden im
Modell und Prototyp verwendet wird.
3. Die Zentrifugenversuche liefern eine Databank zur Gültigkeitsüberprü-
fung von Theorien bzw. zur Entwicklung neuer Theorien und analy-
tischer Lösungen und zur Kalibrierung bzw. Validierung von numeri-
schen Berechnungen. Nichtsdestotrotz dürfen die Zentrifugenmodelle
nicht als eine eins-zu-eins Nachbildung des Prototyps betrachtet wer-
den.
4. Die Inhomogenität sowohl bei der Größe als auch bei der Richtung der
Zentrifugenbeschleunigung führen gemeinsam mit den unterschiedli-
chen Skalierungseffekten dazu, dass ein Zentrifugenmodell sich vom
entsprechenden Prototyp unterscheidet. Daher sollen die Zentrifugen-
modelle in Kombination mit numerischen Modellen und Theorien ver-
wendet werden, um das Verhalten im Prototyp zu verstehen und
ggf. für geänderte Bedingungen prognostizieren zu können [MHG16,
MDA04].
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trockenem Boden
4.1 Sandschicht
Beim Erdbeben entstehen Wellen, die sich Richtung Erdoberfläche ausbrei-
ten. Dadurch wird der Boden zyklisch belastet. Die Amplitude der zykli-
schen Verschiebung nimmt aufgrund der Amplifikation in der Nähe zur Erd-
oberfläche zu. Diese Amplifikation in der Nähe zur Erdoberfläche hängt
einerseits von der Topografie und Geologie des betrachteten Gebietes ab.
Andererseits spielt dabei die Wellenamplitude und die damit verbundene
Nichtlinearität des Bodenverhaltens bei relativ großen Dehnungen eine Rol-
le. Um den Einfluss eines Erdbebens auf eine trockene Bodenschicht zu un-
tersuchen, wird in diesem Abschnitt zunächst die Wellenausbreitung infolge
einer dynamischen Beanspruchung numerisch analysiert.
4.1.1 Das numerische Modell
Das numerische 2D-Modell besteht aus einer trockenen Sandschicht mit ei-
ner Höhe von 10 m. Die Randbedingungen sind so definiert, dass möglichst
keine unrealistische Wellenreflektion an den Modellrändern auftreten. Der
linke und rechte Modellrand sind miteinander verbunden, sodass die beiden
Ränder auf gleicher Höhe immer dieselbe horizontale und vertikale Verschie-
bung aufweisen. Die Oberfläche der Sandschicht ist frei beweglich. Der un-
tere Rand wird in vertikaler Richtung fixiert, während in horizontaler Rich-
tung die seismische Beanspruchung in Form von sinusförmigen Beschleuni-
gungen aufgebracht wird (Abbildung 4.1). Der Vorteil dieser sinusförmigen
Signale im Vergleich zu den realistischen Erdbebensignalen liegt darin, dass
dadurch die Eigenschaften des Eingabesignals -Amplitude und Frequenz-
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Abbildung 4.1: Modellgeometrie und Eingabesignal.
effektiver variiert und untersucht werden können. Alle in diesem Abschnitt
vorgestellten Berechnungen werden mit einem Zeitschritt von 0,0005 Sekun-
de und 4-knotigen Elementen mit einer Seitenlänge von 0,2 m durchgeführt.
Die numerischen Berechnungen wurden mit dem erweiterten hypoplasti-
schen Modell nach von Wolffersdorff [vW96] durchgeführt, welches den An-
satz der intergranularen Dehnung nach Niemunis und Herle [NH97] verwen-
det. Als Berechnungsgrundlage wurden die hypoplastischen Parameter für
Leighton Buzzard Sand verwendet (Tabellen 4.1 und 4.2). Die Ermittlung
der Parameter erfolgte mit Hilfe von zyklischen und dynamischen Labor-
versuchen. Die ermittelten Parameter werden mit einer ausführlichen Be-
schreibung zu ihrer Bestimmung in Abschnitt 4.2.3 vorgestellt.
Der Sand weist eine druckabhängige bezogene Lagerungsdicht Id=30% auf.
Eine vertikale Oberflächenauflast von 2 kPa wurde aufgebracht, um eine
Null-Steifigkeit infolge der Null-Spannung an der Oberfläche zu vermeiden.
Zum Beginn der Berechnungen wurden die geostatischen Spannungen im
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Anfangszustand wie folgt vorgegeben (Abbildung 4.2):
σyy = 2 + γ · (10− y) (4.1)
σxx = σzz = K0 · σyy
mit dem Erdruhedruckbeiwert K0 = 1− sinϕ,
der Bodenwichte γ = ρ · g
und der Trockendichte ρ.
Mit Hilfe der ermittelten Spannungen lassen sich die druckabhängigen Po-
renzahlen berechnen. In diesem Modell wurden lediglich die Werte am obe-
ren und unteren Rand berechnet und dazwischen linear interpoliert (siehe
Abbildung 4.2 rechts).
Abbildung 4.2: Spannungen und Porenzahl im Anfangszustand.
4.1.2 Einfluss der Randbedingungen
Mit dem oben vorgestellten Modell wird eine eindimensionale Wellenaus-
breitung simuliert. Damit entspricht das Modell einer Bodenschicht mit
einer unendlichen Breite. Zur Kontrolle der gewählten seitlichen Modell-
randbedingungen wurden Berechnungen mit unterschiedlichen Modellbrei-
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ten B (2, 6 und 10m) durchgeführt. Als dynamische Beanspruchung wurden
sinusförmige Beschleunigungen mit einer Amplitude a = 2m/s2 und einer
Frequenz f = 1Hz am unteren Rand aufgebracht. Die dynamische Belastung
dauerte 15 Sekunden, dies entspricht 15 Belastungszyklen.
Abbildung 4.3 a.) zeigt die Entwicklung der horizontalen Beschleunigung an
der Modelloberfläche (Punkt A in Abbildung 4.1). Die infolge der dynami-
schen Beanspruchung verursachte Oberflächensetzung ist in Abbildung 4.3
b.) dargestellt. Die Berechnungsergebnisse zeigen eine vollkommene Über-
einstimmung zwischen den Berechnungen mit unterschiedlichen Modellbrei-
ten. Dies bedeutet, dass die gewählten Randbedingungen zu einer eindimen-
sionalen Wellenausbreitung führen, die unabhängig von der Modellbreite
ist und damit eine unerwünschte Wellenreflektionen ausbleibt. Aus diesem
Grund wurden die weiteren Berechnungen mit einer Modellbreite von 2 m
durchgeführt, um den Rechenaufwand zu minimieren.
(a) (b)
Abbildung 4.3: Beschleunigung (a) und Setzung (b) an der Oberfläche im
Punkt A (vgl. Abbildung 4.1).
4.1.3 Wellenausbreitung und Beschleunigungsamplifikation
Die Amplitude der auf dem unteren Modellrand aufgebrachten Beschleu-
nigungen wird infolge der Wellenausbreitung in Richtung Oberfläche ver-
größert. Abbildung 4.3 (a) zeigt, dass die Beschleunigungsamplitude an der
Oberfläche deutlich größer als die Anfangs- bzw. Ausgangsamplitude von 2
m/s2 ist. Um die Entwicklung der Beschleunigung und der Scherdehnungs-
amplitude über die Tiefe zu untersuchen, wurden Berechnungen mit unter-
schiedlichen Beschleunigungen (acc=0,2, 1,0 und 4,0 m/s2) durchgeführt.
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(a) (b)
Abbildung 4.4: Änderung der Beschleunigungsamplifikation (a) und Scher-
dehnung (b) mit der Tiefe.
Zunächst wurde die Frequenz 1 Hz bei allen Berechnungen verwendet. Ab-
bildung 4.4 zeigt die Amplifikation und die Scherdehnungsamplitude mit der
Tiefe. Die Amplifikation entspricht dem Verhältnis der Beschleunigungsam-
plitude in der betrachteten Tiefe zur aufgebrachten Beschleunigungsampli-
tude am unteren Modellrand.
Erwartungsgemäß nimmt die Scherdehnung im Modell mit zunehmender
Beschleunigungsamplitude zu (Abbildung 4.4 b). Im Gegensatz dazu lässt
sich keine Tendenz für die Abhängigkeit der Amplifikation von der Beschleu-
nigungsamplitude erkennen (Abbildung 4.4 a). Das liegt daran, dass der
Einfluss der Beschleunigungsamplitude gemeinsam mit der Frequenz be-
trachtet werden muss.
Um den Einfluss der Frequenz zu untersuchen, wurden Berechnungen mit
unterschiedlichen Frequenzen durchgeführt. Die Ergebnisse der Berechnun-
gen bei einer Beschleunigungsamplitude von 1m/s2 sind in Abbildung 4.5
dargestellt. Die Amplifikation nimmt zunächst mit zunehmender Frequenz
zu. Bei einer Frequenz von 3 Hz erreicht die Amplifikation einen maximalen
Wert (3,5 an der Oberfläche) und nimmt danach mit zunehmender Frequenz
wieder ab. Bis zu einer Frequenz 3 Hz ist die Beschleunigung über die ganze
Tiefe größer als die Eingabebeschleunigung. Bei allen Frequenzen, die grö-
ßer als 3 Hz sind, oszilliert die Amplifikation in Abhängigkeit von der Tiefe.
Die Ab- bzw. Zunahme der Beschleunigung in manchen Tiefen hat zur Fol-
ge, dass sich in der Sandschicht entgegengesetzte Verschiebungsrichtungen
beobachten lassen. Im Gegensatz dazu, weist die gesamte Sandschicht bis
zu einer Frequenz von 3 Hz eine identische Bewegungsrichtung auf.
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Abbildung 4.6 zeigt die normierte Verschiebung für eine Bodenschicht bei
den ersten drei natürlichen Frequenzen [Kra96]. Bis zur ersten natürlichen
Frequenz (Grundfrequenz) weist die Bodenschicht über die gesamte Tie-
fe eine und dieselbe Verschiebungsrichtung auf (n = 0 in Abbildung 4.6)
[Vre13]. Bei Frequenzen, die höher als die Grundfrequenz sind, sind die Ver-
schiebungsrichtungen jedoch tiefenabhängig (n = 1 und 2 in Abbildung 4.6).
Für die simulierte Sandschicht sind daher die maximale Amplifikation bei
einer Frequenz von 3 Hz, verbunden mit einer Änderung des Verschiebungs-
musters bei höheren Frequenzen, Anzeichen dafür, dass die Grundfrequenz
der Sandschicht bei 3 Hz für die aufgebrachte Beschleunigung von 1 m/s2
liegt.
Abbildung 4.5: Änderung der
Beschleunigungsamplifikation mit
der Tiefe in Abhängigkeit von der
Frequenz.
Abbildung 4.6: Normierte Ver-
schiebung für eine Bodenschicht
bei den ersten drei natürlichen
Frequenzen [Kra96].
Die Grundfrequenz einer Bodenschicht ist jedoch nicht konstant, sondern
hängt u. a. von der Beschleunigungs- bzw. von der Scherdehnungsamplitude
ab. Um den Einfluss der Beschleunigungsamplitude auf die Grundfrequenz
und die Beschleunigungsamplifikation zu untersuchen, wurden Berechnun-
gen mit unterschiedlichen Beschleunigungsamplituden (acc = 0,2, 1,0 und
4,0 m/s2) durchgeführt. Bei jeder Beschleunigungsamplitude wurden Be-
rechnungen mit unterschiedlichen Frequenzen durchgeführt.
Die Beschleunigungsamplifikation an der Modelloberfläche (Punkt A in Ab-
bildung 4.1) ist in Abbildung 4.7 (a) dargestellt. Bei einer Beschleunigungs-
amplitude von 0,2 m/s2 vergrößert sich die Amplifikation in Abhängigkeit
von der Frequenz. Eine maximale Amplifikation von ca. 9 ist bei einer Fre-
quenz von 4 Hz erreicht. Danach nimmt die Amplifikation mit steigender
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(a)
(b)
Abbildung 4.7: Abhängigkeit der Grundfrequenz und der Amplifikation von
der Beschleunigungsamplitude. Numerische Berechnungen (a) und Zentri-
fugenversuche nach [KKSS96] (b); (1m/s2=98Gal).
Frequenz wieder ab. Dies lässt auf eine Grundfrequenz von 4 Hz bei der
Beschleunigungsamplitude 0,2 m/s2 schließen. Ähnliche Tendenzen zeigen
auch die Berechnungen mit den Beschleunigungsamplituden 1,0 und 4,0
m/s2. Dabei nimmt jedoch sowohl die Grundfrequenz als auch die Ampli-
fikation mit zunehmender Beschleunigungsamplitude ab. Die Abhängigkeit
der Grundfrequenz und Amplifikation von der Beschleunigungsamplitude
wurde auch experimentell mit Zentrifugenversuche an einem Erddamm in
[KKSS96] bestätgt, vgl. Abbildung 4.7 (b).
Die Ergebnisse in Abbildungen 4.7 (a) und (b) lassen sich mit dem nicht-
linearen Bodenverhalten begründen. Die Grundfrequenz einer Bodenschicht
mit der Höhe H lässt sich, unter der Annahme, dass die Wellengeschwindig-
keit c über die ganze Schicht konstant ist, mit folgender Gleichung berechnen
[Nei94]:
f0 =
c
4H
. (4.2)
Folglich ist die Grundfrequenz proportional zur Wellengeschwindigkeit. Die
Wellengeschwindigkeit hängt wiederum von der Bodensteifigkeit ab, welche
durch die Scherdehnung beeinflusst wird. Weiterhin ist die Scherdehnungs-
amplitude umso größer, je größer die Beschleunigungsamplitude ist (sie-
he Abbildung 4.4 b). Die Bodensteifigkeit nimmt jedoch mit zunehmender
Scherdehnung ab (siehe Abbildung 2.4), was wiederum zu einer Abnahme
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der Wellengeschwindigkeit führt (Gleichung 2.1). Folglich verkleinert sich
die Grundfrequenz mit zunehmender Beschleunigungsamplitude, Abbildung
4.7. Mit zunehmender Scherdehnungsamplitude vergrößert sich aber auch
die Dämpfung (Abbildung 2.7), was zu einer Verringerung der Beschleuni-
gungsamplitude bzw. der Amplifikation führt. Deshalb nimmt die Amplifi-
kation meistens mit zunehmender Beschleunigungsamplitude ab.
4.2 Im Boden eingebetteter Tunnel
Im Vergleich zu Bauwerken an der Erdoberfläche weisen unterirdische Bau-
werke bzw. Tunnel einen guten Widerstand gegen Erdbeben auf [Vre09].
Deshalb wurden die meisten der bestehenden unterirdischen Strukturen oh-
ne vorheriger seismischer Betrachtungen hergestellt [LBR08]. Mehrere Fall-
beispiele und Modellversuche zeigen jedoch, dass auch Tunnel infolge einer
seismischen Beanspruchung beschädigt werden können [BS11, Vre09]. Um
das Verhalten eines Tunnels unter Erdbeben zu untersuchen, wurde ein Mo-
dellversuch eines im Sand eingebetteten Tunnels in einer Zentrifuge analy-
siert und numerisch nachgerechnet. Die Ergebnisse beider Ansätze wurden
verglichen, um das Potenzial der numerischen Berechnungen zu untersu-
chen. Diese Berechnungen wurden ursprünglich für die Teilnahme an einem
Prognosenwettbewerb [BLGS14, HWH14] durchgeführt.
Abbildung 4.8: Erdbebenbeschleunigungen für den Test T3 [LBR+12].
4.2.1 Zentrifugenmodell
Zentrifugenmodellversuche für einen Tunnel unter seismischen Einwirkun-
gen wurden am Schofield Centre der Universität von Cambridge [LBR+12]
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Abbildung 4.9: Aufbau des Zentrifugenmodells für den Test T3 [LBR+12].
durchgeführt. Der verwendete Buzzard Sand wurde in den Testversuchen so-
wohl dicht (T3) als auch locker (T4) eingebaut. Als Modellbehälter wurde
eine Laminarbox aus übereinanderliegenden Metallrahmen verwendet. Das
unterste Rahmensegment wurde auf dem Modellboden befestigt, so dass die
Eingangsbeschleunigung gleichzeitig auf beide Modellbauteile übertragen
werden konnte. Die Tunnelschale bestand aus einem Dural-Aluminiumrohr
mit einem Außendurchmesser von D=75mm und einer Dicke von t=0,5mm
(Abbildung 4.9).
Die Modellversuche wurden unter einer Zentrifugenbeschleunigung von bis
zu 80 g in einer Balkenzentrifuge mit einem Durchmesser von 10m durch-
geführt. Die simulierten Erdbeben wurden durch einen Erdbebensimula-
tor induziert. Dieser wurde speziell entwickelt, um sinusförmige Beschle-
nigungssignale mit unterschiedlichen Eigenschaften (Frequenz, Amplitude
und Dauer) bei hohen Zentrifugenbeschleunigungen zu produzieren. Abbil-
dung 4.8 zeigt die aufgebrachten Erdbebenbeschleunigungen. Die Model-
lantwort wurde unter Verwendung von drei verschiedenen Sensorentypen
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Abbildung 4.10: Netz und Randbedingungen des numerischen Modells.
aufgenommen. Die horizontalen und vertikalen Komponenten der Beschleu-
nigung wurde an verschiedenen Stellen des Modells mit Hilfe von Beschleu-
nigungsaufnehmern gemessen. Mit Hilfe von linearen variablen Differenti-
altransformatoren (LVDT) wurden die Setzungen der Bodenoberfläche re-
gistriert. Weiterhin wurden Dehnmessstreifen eingesetzt, um die Beanspru-
chungen in der Tunnelschale zu messen (Abbildung 4.9). Mehr Informatio-
nen zum Versuchsmodell finden sich in [LBR+12].
4.2.2 Das numerische Modell
Das Finite-Elemente-Programm Tochnog Professional [Rod16] kommt für
das numerische 2D-Modell zum Einsatz. Die Abmessungen des numerischen
Modells entsprechen denjenigen im Zentrifugenmodell (Abbildung 4.9). Das
2D-Netz mit 6330 Elementen, welche eine konstante Dehnung aufweisen,
wurde mit Hilfe der Software GiD [GiD16] erzeugt. Der den Tunnel unmit-
telbar umgebende Bereich wurde durch 1 mm große Elemente diskretisiert.
Für weiter entfernte Bereiche wurde eine Elementgröße von 8 mm verwendet
(Abbildung 4.10). Die Tunnelschale wurde mit Hilfe von Balkenelementen
modelliert. Die Modellrandbedingungen entsprechen jenen der Laminarbox.
Dabei sind der linke und rechte Modellrand miteinander gekoppelt, sodass
beide Ränder auf gleicher Höhe immer dieselbe Geschwindigkeit aufweisen.
Der untere Rand ist in vertikaler Richtung fixiert, während kinematische Be-
schränkungen für die Modelloberfläche nicht vorliegen. Alle Berechnungen
wurden unter Verwendung der Trägheitskräfte und mit einem Zeitschritt
von ∆t= 2,5 · 0−4 s durchgeführt.
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Der Anfangszustand entspricht dem Spannungszustand vor Durchführung
des Zentrifugenversuches. Im ersten Schritt wurde eine vertikale Belastung
von 1 kPa auf der Oberfläche des schwerelosen Bodens aufgebracht. Diese
Auflast war notwendig, um eine Null-Steifigkeit zum Beginn der Berechnung
zu vermeiden. Anschließend wurde die Schwerkraft auf den g-Wert von 1
erhöht und die Porenzahl wurde entsprechend der Anfangsporenzahl in dem
Experiment zu e = 0,713 für das T3-Modell und e = 0,854 für das T4-Modell
eingestellt. Diese Werte wurden konstant entlang der Tiefe vorgegeben. Zur
gleichen Zeit wurde der Anfangswert der intergranularen Dehnung in ver-
tikaler Richtung auf δ = -2,7·10−4 gesetzt. Dieser Wert entspricht in etwa
dem Wert des Parameters R, der den elastischen Dehnungsbereich steuert.
Auf diese Weise wurde die Setzung des Sandes berücksichtigt und die er-
höhte Steifigkeit war während der Aufbringung der Schwerkraftlast nicht
aktiv. Danach wurde die Schwerkraft auf 80 g erhöht.
Das Eingangssignal wurde als horizontale Geschwindigkeit entlang des un-
teren Modellrands und in den untersten zwei Knoten auf der rechten und
linken Seiten aufgebracht. Der Geschwindigkeitszeitverlauf wurde durch In-
tegration eines modifizierten Beschleunigungszeitverlaufs ermittelt. Die mo-
difizierte Beschleunigung wurde durch die Korrektur der ursprünglichen Be-
schleunigung, die im Zentrifugenversuch verwendet wurde, ermittelt. Hierfür
wurde der Mittelwert der Beschleunigung zu Null gesetzt, um parasitische
Effekte und Integrationsfehler, wie z.B. einen unrealistischen Nicht-Null-
Wert der Geschwindigkeit nach dem Erdbeben, zu verhindern.
4.2.3 Ermittlung der hypoplastischen Modellparameter
Die numerischen Berechnungen wurden mit dem hypoplastischen Modell
nach [vW96], verbunden mit dem Ansatz von intergranularen Dehnungen
von [NH97] durchgeführt. Zur Untersuchung der Eigenschaften von Buz-
zard Sand wurden sowohl statische als auch dynamische Laborversuche an
der Cambridge University durchgeführt [VdM09]. Mit Hilfe der Versuchser-
gebnisse wurden die hypoplastischen Modellparameter ermittelt. Der kriti-
sche Reibungswinkel ϕc = 33,4 ◦ wurde explizit im Laborbericht erwähnt
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[VdM09]. Die charakteristischen Porenzahlen wurden wie folgt berechnet:
ed0 = emin = 0,613 (4.1)
ec0 = emax = 1,014
ei0 = 1,15 · ec0 = 1,166
wobei emin und emax den Werten im Laborbericht [VdM09] entsprechen.
Die Granulathärte hs und der Exponent n für den kleinen Dehnungsbereich
(bezeichnet als hs0 und n0) wurden unter Verwendung der Gleichung (2.13)
berechnet. Da im numerischen Modell ein geostatischer Spannungszustand
nach der Erhöhung der Gravitation auf 80 g entsteht, wird in Gleichung
(2.14) die horizontale Spannung mit σ2 = K0 · σ1 und K0 = 1 − sinϕc
approximiert. Damit die Gleichung (2.13) die selben Werte für G0 wie die
Laborergebnisse liefert, wurden folgende Werte für die Parameter mR=7,
hs0=65 MPa and n0=0,6 ermittelt (Abbildung 4.11 a). Die Parameter
α=0,1 und β=1,0 sind Erfahrungswerte.
Um die weiteren Parameter R, βr, χ und ϑ zu bestimmen, wurden Simula-
tionen eines zyklischen undränierten Triaxialversuchs durchgeführt. Sowohl
bei den numerischen Simulationen als auch beim Triaxialversuch im Labor
[VdM09] lag die Seitenspannung bei σ2=100 kPa und die Anfangporenzahl
bei e= 0,7. Die Ergebnisse der numerischen Berechnungen wurden mit den
Ergebnissen der zur Verfügung gestellten Triaxialversuche verglichen. Die
Parameter R, βr, χ und ϑ wurden variiert bis eine gute Übereinstimmung
zwischen den berechneten und gemessenen Ergebnissen erzielt wurde, was
die Abnahme des normierten Schubmodulus (G/G0) mit der zunehmenden
Scherdehnung (Abbildung 4.11 b) betrifft. Es wurden folgende Werte festge-
legt: R=0,0003, βr =0,3, χ=1,0 und ϑ=1.0 Für die Berechnungen wurde
weiterhin der Parameter mT =4 aus eigener Erfahrung angenommen.
Zusammenfassung der Modellparameter
Die Parameter für das hypoplastische Modell nach von Wolffersdorff [vW96]
sowie das Modell nach Niemunis und Herle [NH97] sind in den Tabellen 4.1
und 4.2 zusammengefasst. Die Tunnelschale wurde mit den standardmä-
ßigen elastischen Parametern von Aluminium berechnet [DIN80]: Elastizi-
tätsmodul E = 70000MPa und Schubmodul G=27000MPa.
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(a) (b)
Abbildung 4.11: Vergleich zwischen den experimentellen Daten [VdM09]
und der numerischen Berechnung mit dem hypoplastischen Modell. RC und
TS steht für Resonanzsäule bzw. Torsions-Scher. (a) zeigt die Zunahme des
Steifemoduls mit zunehmender mittleren Spannung und (b) die Abnahme
des Steifemoduls mit zunehmender Scherdehnung.
ϕc [
◦] hs0 [MPa] n0 ed0 ec0 ei0 α β
33,4 65 0.6 0.613 1.014 1.166 0.1 1.0
Tabelle 4.1: Parameter für den Buzzard Sand für das hypoplastische Modell
nach von Wolffersdorff [vW96].
R mR mT βr χ ϑ
0.0003 7.0 4.0 0.3 1.0 1.0
Tabelle 4.2: Parameter für den Buzzard Sand für das Konzept der intergra-
nularen Dehnungen nach Niemunis und Herle [NH97].
4.2.4 Berechnungsergebnisse
Abbildungen 4.12 und 4.13 zeigen die Profile der maximalen Beschleuni-
gung amax entlang der Tiefe für das erste (EQ1) und das vierte (EQ4)
simulierte Erdbeben. Die Punkte beziehen sich auf die Versuchsergebnisse,
während die Kurvenverläufe die Ergebnisse aus den numerischen Berech-
nungen darstellen. Die numerisch ermittelten Ergebnisse zeigen eine gute
Übereinstimmung mit dem Experiment, insbesondere beim ersten Erdbe-
ben. Beim vierten Erdbeben ist vor allem der Unterschied entlang der Mo-
delbasis deutlich. Die dynamische Belastung wurde im Experiment entlang
der Unterseite des Modellbehälters und im numerischen Modell am unte-
ren Modellrand aufgebracht. Es wird somit davon ausgegangen, dass die
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gleichen Beschleunigungszeitverläufe entlang der Basis (Beschleunigungs-
messer 1 und 13 in Abbildung 4.9) registriert werden. Die experimentellen
Ergebnisse zeigen jedoch eine deutliche Abweichung zwischen den beiden
Beschleunigungsaufnehmern (gekennzeichnet durch die unteren Punkte in
Abbildung 4.13 (a) und (c)). Dieser Unterschied lässt sich einerseits mit der
Position des Beschleunigungsaufnehmers 1 erklären, welcher sich im Boden
und nicht direkt an der Behälterunterseite befindet. Andererseits werden
die Wellen beim Übergang vom Behälter zum Boden wahrscheinlich nicht
eins zu eins übertragen und damit wird der Boden nicht mit der gleichen
Beschleunigung beansprucht, die am Modellbehälter aufgebracht wird. Im
Gegensatz dazu kann kein Unterschied bzgl. des Beschleunigungszeitverlaufs
entlang der Unterseite in den numerischen Ergebnissen beobachtet werden,
da die Eingabebeschleunigung direkt auf der Bodenunterseite aufgebracht
wird.
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Abbildung 4.12: Profil der maximalen Beschleunigung amax mit der Tiefe
für das Modell T3 infolge des Erdbebens EQ1: Referenz (a), free feld (b)
und Tunnel (c). Die Punkte repräsentieren die Versuchsergebnisse, während
die Kurvenverläufe den numerischen Berechnungsergebnissen entsprechen.
Die Zeitverläufe der Oberflächensetzungen für das T3- bzw. T4-Modell sind
in den Abbildungen 4.14 und 4.15 dargestellt. Die berechneten Setzungen
beider Modelle zeigen eine qualitative Übereinstimmung mit den experimen-
tellen Ergebnissen. Dennoch sind die berechneten Setzungen kleiner als die
gemessenen Werte. Für das T3-Modell beträgt die berechnete Endsetzung
(nach allen Erdbeben) etwa 20 % der gemessenen Setzung. Die berechnete
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Abbildung 4.13: Profil der maximalen Beschleunigung amax mit der Tiefe
für das Modell T3 infolge des Erdbebens EQ4: Referenz (a), free feld (b)
und Tunnel (c). Die Punkte repräsentieren die Versuchsergebnisse, während
die Kurvenverläufe den numerischen Berechnungsergebnissen entsprechen.
Endsetzung für das T4-Modell erreicht ca. 40 % der Setzung im Experiment.
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Abbildung 4.14: Oberflächen-
setzungen im T3-Modell mit
dichtem Sand.
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Abbildung 4.15: Oberflächen-
setzungen im T4-Modell mit
lockerem Sand.
Die Änderung der Biegemomente an den vier Messpunkten (NW, NE, SW
und SE in Abbildung 4.9) im T3- bzw. T4-Modell infolge des ersten und
vierten Erdbebens sind in den Abbildungen 4.16 und 4.17 bzw. Abbildun-
gen 4.18 und 4.19 dargestellt. Im Vergleich zu den gemessenen Werten sind
die numerisch ermittelten Momentenänderung infolge des ersten Erdbebens
sowohl im T3- als auch im T4-Modell sehr klein. Im Gegensatz dazu zeigen
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die numerischen Berechnungen und die Experimente für beide Modelle (T3
und T4) eine gute Übereinstimmung hinsichtlich der Änderung der Biege-
momente infolge des vierten Erdbebens.
Die numerischen Nachrechnungen für das T3- bzw. T4-Modell zeigen einen
direkten Zusammenhang zwischen der Oberflächensetzung und der Ände-
rung der Biegemomente. In beiden Modellen wurde infolge des ersten Erd-
bebens keine nenennswerte Setzung berechnet. Dementsprechend blieben
auch die berechneten Biegemomente nährungsweise konstant. Infolge des
vierten Erdbebens zeigen die Berechnungen hingegen eine größere Setzung,
was durch eine deutliche Veränderung der Biegemomente begleitet wird. Der
Zusammenhang zwischen der Setzung und den Biegemomenten ist auch in
[HWH14, LB14] zu beobachten. Somit hat in [HWH14] eine negative Ober-
flächensetzung (d.h. Oberflächenhebung) zu einer Abnahme der Biegemo-
mente geführt.
Insgesamt zeigen die Berechnungen eine ausreichende Übereinstimmung mit
den gemessenen Ergebnissen. Hierfür war die richtige Parameterermittlung
anhand von durchgeführten Laborversuchen von großer Bedeutung. Die
Prognosen anderer Teilnehmer des Prognosenwettbewerbs [BLGS14] waren
meistens deutlich schlechter, was teilweise auf die unzureichende Expertise
bei der Bestimmung der Materialparameter zurückzuführen ist.
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Abbildung 4.16: Zeitverläufe der Biegemomente im T3-Modell mit dichtem
Sand infolge des ersten Erdbebens EQ1: (a) experimentelle Ergebnisse und
(b) Ergebnisse aus numerischen Berechnungen.
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Abbildung 4.17: Zeitverläufe der Biegemomente im T3-Modell mit dichtem
Sand infolge des vierten Erdbebens EQ4: (a) experimentelle Ergebnisse und
(b) Ergebnisse aus numerischen Berechnungen.
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Abbildung 4.18: Zeitverläufe der Biegemomente im T4-Modell mit lockerem
Sand infolge des ersten Erdbebens EQ1: (a) experimentelle Ergebnisse und
(b) Ergebnisse aus numerischen Berechnungen.
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Abbildung 4.19: Zeitverläufe der Biegemomente im T4-Modell mit lockerem
Sand infolge des vierten Erdbebens EQ4: (a) experimentelle Ergebnisse und
(b) Ergebnisse aus numerischen Berechnungen.
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4.3 Schlussfolgerung
In diesem Kapitel wurde das Verhalten von trockenem Sandboden unter
Erdbebenbeanspruchungen numerisch untersucht. Hierfür wurde ein hypo-
plastisches Stofmodell eingesetzt. Folgende Beobachtungen lassen sich fest-
stellen:
1. Die Auswirkungen der dynamischen Beanspruchungen einer Boden-
säule infolge eines Erdbebens lassen sich numerisch mit einem fortge-
schrittenen Stoffmodell gut abbilden. Hierfür spielt die Betrachtung
der spannungs- und dehnungsabhängigen Bodensteifigkeit im Stoff-
modell eine wesentliche Rolle.
2. Die Beschleunigungsamplifikation in der Nähe zur Bodenoberfläche
hängt von der Frequenz und der Amplitude der Grundbeschleunigung
ab. Im Allgemeinen nimmt die Eigenfrequenz und die dabei entstan-
dene Amplifikation mit zunehmender Beschleunigungsamplitude ab.
3. Mit einer dynamischen numerischen Berechnung lässt sich das Verhal-
ten eines im Sand eingebetteten Tunnels unter Erdbebeneinwirkung
qualitativ ausreichend abbilden. Die Änderungen in den Biegemomen-
ten in der Tunnelschale sind umso größer, je mehr Oberflächensetzung
im umliegenden Boden infolge des Erdbebens auftritt.
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5 Standsicherheit einer Böschung
unter Erdbebenwirkung
In diesem Kapitel wird ein an einer Modellböschung durchgeführter Zentri-
fugenversuch aus der Literatur analysiert und nachgerechnet. Zunächst wird
geprüft, inwieweit eine konventionelle pseudo-statische Analyse des Modell-
versuches das Versagen durch das Unterschreiten des Grenzgleichgewichts
abbilden kann. In einem weiteren Schritt wird eine numerische dynamische
Nachrechnung mit hypoplastischen Stoffmodellen durchgeführt. Die Modell-
und Bodenparameter werden den Veröffentlichungen entnommen. Abschlie-
ßend werden mögliche Zusammenhänge zwischen den Verformungen aus der
FE Berechnung und der Standsicherheit diskutiert. Hierfür werden weitere
numerische dynamische Berechnungen mit einem elastoplastischen Stoffmo-
dell durchgeführt und mit den anderen Ergebnissen verglichen.
5.1 Böschungsstandsicherheit unter dynamischer
Beanspruchung
Erdbeben haben einen deutlichen Einfluss auf die Standsicherheit von Bö-
schungen. Es ist jedoch nicht einfach, das Verhalten von Böschungen un-
ter Erdbebeneinfluss zu prognostizieren bzw. eine Böschung zu bemessen,
die unter Erdbebeneinfluss standsicher bleibt. Die Standsicherheit einer Bö-
schung kann durch geologische, hydrologische, topographische, geometrische
und Materialeigenschaften beeinflusst werden [Kra96]. Viele Parameter sind
entweder gar nicht oder nur schätzungsweise bekannt [HAK+07].
Seismische Beanspruchungen können u. a. folgende Einflüsse auf das Boden-
verhalten in einer Böschung haben [HAK+07]:
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- Durch die Erdbebenbeschleunigung entstehen zusätzliche Kräfte, die
das statische Gleichgewicht der Böschung verletzen.
- Durch die seismischen Beanspruchungen kann eine Bodenverflüssigung
auftreten, die zum Verlust der Steifigkeit und der Scherfestigkeit führt.
Bereits in der Bibel wird die Zerstörung von Sodom und Gomorra
erwähnt, die durch einen Erdrutsch infolge einer Erdbeben-induzierten
Bodenverflüssigung verursacht werden konnte [HB95, HG02].
- Die großen Verschiebungen während der seismischen Beanspruchung
zerstören die Zementierung und andere spannungsunabhängige Kon-
taktbindungen zwischen den Körnern, womit der Scherwiderstand ab-
nimmt [Ish86].
Die geotechnischen Zentrifugenmodelle stellen eine gute Variante zur Un-
tersuchung von Böschungen unter dynamischer Beanspruchung dar. Der
Vorteil dieser Modellversuche liegt im Vergleich zu den kleinmaßstäblichen
Versuchen daran, dass sie die Spannungen und Dehnungen in situ realistisch
abbilden können. Das dynamische Verhalten des Bodens lässt sich ebenfalls
mit Hilfe der Zentrifugenversuche gut untersuchen. Ein Vergleich zwischen
einem Zentrifugenmodell und dem entsprechenden Prototyp-Versuch hat
gezeigt, dass die Modellversuche mit Zentrifugen die dynamische Antwort
eines Dammes (Wellenausbreitung, Frequenz u.s.w.) im Prototyp wiederge-
ben können [KKSS96].
Mit Hilfe der Zentrifugenmodelle können Setzungen und Verschiebungen er-
mittelt werden, die infolge des Erdbebens auftreten. In [Par12] wurde eine
Setzung von 5% der Dammhöhe des untersuchten Erddamms infolge des
aufgebrachten Erdbebens gemessen. Weiterhin kann mit Hilfe der Zentri-
fugenmodelle die kritische Scherzone ermittelt werden, in welcher sich die
Scherverformungen konzentrieren, wenn die Scherfestigkeit des Böschungs-
materials überschritten wird. In [WZZ11] ist das Versagen in einer ober-
flächennahen Scherzone infolge des Erdbebens aufgetreten, obwohl das ver-
wendete Bodenmaterial eine Kohäsion von 20 kPa aufgewiesen hat.
Zur Ermittlung des Einflusses von Erdbeben auf Böschungen bzw. Erd-
dämme aus verflüssigungsgefährdeten Materialien stellen sich die Zentrifu-
genmodelle fast alternativlos dar. Mit Hilfe der Zentrifugenversuche wird
nicht nur der Aufbau der Porenwasserdrücke, sondern auch das Auftreten
von permanenten Verschiebungen beobachtet [MYT+02, NLVH04, MDA04,
TUMRA02]. Weiterhin können die Einflüsse der Lagerungsdichte des Bo-
dens und der Erdbebenstärke untersucht werden [MYT+02, MDA04, SA06].
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Alternativ zu den aufwendigen Zentrifugenmodellen bieten sich dynamische
numerische Berechnungen an, mit deren Hilfe auch Verformungen berech-
net werden können. Es kann auch der Aufbau von Porenwasserdruck da-
mit ermittelt werden. Hierfür wird die Verwendung eines fortgeschrittenen
Stoffmodells vorausgesetzt, welches das komplexe Bodenverhalten bei sol-
chen Randwertproblemen realitätsnah abbilden kann. Idealerweise werden
die dynamischen numerischen Berechnungen nicht als Ersatz sondern als
Ergänzung für die Zentrifugenmodelle eingesetzt. Das numerische Modell
kann dabei mit den Zentrifugenergebnissen validiert werden. Mit dem vali-
dierten numerischen Modell lassen sich dann viele Variationsberechnungen
mit geringem Aufwand durchführen.
Trotz der großen Vorteile der numerischen bzw. Zentrifugenmodelle ge-
hen die üblichen Verfahren für die Bestimmung der Standsicherheit von
Böschungen während einer dynamischen Beanspruchung von einer quasi-
statischen Situation aus, bei welcher die dynamischen Einwirkungen als von
der Bodenbeschleunigung abhängige Ersatzkräfte angesetzt werden. In der
Praxis werden diese psudo-statischen Methoden aufgrund ihrer Einfachheit
und Nutzerfreundlichkeit häufig eingesetzt [PBA14]. Die erste explizite An-
wendung der pseudo-statischen Methode zur Analyse der seismischen Sta-
bilität von Böschungen wird Terzaghi [Ter50] zugeschrieben [Kra96]. Mit
seinem Ansatz wird lediglich ein Standsicherheitsfaktor mit der Methode
der Gleichgewichtszustände ermittelt.
Da die großen Beschleunigungen während eines Erdbebens nur eine kur-
ze Zeit dauern, bedeutet ein Standsicherheitsfaktor kleiner eins nicht au-
tomatisch das Böschungsversagen. In solchen Fällen ist wichtig, die Zu-
lässigkeit der Verformungen im Hinblick auf die Gebrauchstauglichkeit zu
ermittlen. Mit der sog. Newmark’schen Methode [New65] kann die per-
manente Verschiebung einer Böschung infolge eines Erdbebens berechnet
werden. Dabei werden die statischen und dynamischen treibenden Kräf-
te mit den Widerstandskräften verglichen. Sobald die treibenden Kräfte
die Widerstandkräfte überschreiten, entsteht ein Ungleichgewichtszustand
und der Standsicherheitsfaktor sinkt unter 1. Demzufolge wird der Bruch-
körper beschleunigt. Die zweifache Integration der Beschleunigung über
die Zeit ergibt die permanente Verschiebung infolge des Erdbebens. Hier-
für wird der Bruchkörper als Starrkörper angenommen [Kra96]. Die Ne-
wmark’sche Methode wurde von vielen Autoren übernommen bzw. weiter
entwickelt[HGF84, DTKK10, TGT13].
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5.2 Numerische Analyse von Böschungen mit der
pseudo-statischen Methode
5.2.1 Einführung
Für erdbebengefährdete Böschungen werden sog. seismische Koeffizienten
Kh undKv verwendet, um die horizontalen und vertikalen pseudo-statischen
Kräfte Fh und Fv (Abbildung 5.1) als Erdbebenwirkung einzuführen. Diese
Kräfte werden aus den seismischen Koeffizienten und der Masse des po-
tenziellen Bruchkörpers W berechnet (Fh = Kh · W und Fv = Kv · W )
und für die Gleichgewichtsberechnung in der konventionellen Analyse der
Standsicherheit eingesetzt. Die Auswahl geeigneter seismischer Koeffizien-
ten ist entscheidend für die Ergebnisse der Analyse und gleichzeitig sehr
problematisch. Bei einem starren Bruchkörper nimmt die seismische Kraft
proportional mit der Beschleunigung zu. Da der Bruchkörper sich jedoch
oft nicht als Starrkörper verhält und die Peakbeschleunigung nur für kurze
Zeit wirkt, wird in der Regel ein seismischer Koeffizient eingesetzt, der einer
kleineren als der Peakbeschleunigung entspricht [Kra96]. In Abbildung 5.2
ist eine Zusammenfassung von seismischen Koeffizienten aufgelistet, die von
verschiedenen Autoren vorgeschlagen wurden [MS04].
Abbildung 5.1: Ansatz zur pseudo-statischen Analyse.
Die Anwendung der pseudo-statischen Methode zur Auswertung der Bö-
schungsstandsicherheit unter seismischer Beanspruchung ist in [Nor10] ge-
regelt. Dabei betragen die seismischen Koeffizienten:
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 73 — #73
5.2 Numerische Analyse mit der pseudo-statischen Methode 73
Kh = 0,5 · α · S ·W (5.1)
Kv = ±0,5Kh : wenn avg/ag > 0,6
Kv = ±0,33Kh : wenn avg/ag ≤ 0,6
mit:
α =
ag
g
ag Bemessungswert der Bodenbeschleunigung für Baugrundklasse A
avg Vertikalkomponente von ag
g Erdbeschleunigung
S Bodenparameter, definiert in DIN-EN 1998-1:2004
Bei allen folgenden Berechnungen wurde ein horizontaler seismischer Ko-
effizient von Kh= 0,5 · amax verwendet, wobei amax die maximale Erdbe-
benbeschleunigung bezeichnet. In diesem Fall fällt der Bodenparameter S
aus, da es sich um eine Nachrechnung eines Modellversuches handelt und
die Eingabebeschleunigung bekannt ist.
Abbildung 5.2: Empfohlene Werte der horizontalen seismischen Koeffizien-
ten [MS04].
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5.2.2 Analyse mit dem Lamellenverfahren
Für die numerische Analyse wurde der im Abschnitt 5.3.1 beschriebene Erd-
damm ausgewählt. Es handelt sich um einen Modellerddamm aus einem
teilgesättigten schluffigen Boden mit einem Reibungswinkel von 25◦ und ei-
ner Kohäsion von 20 kPa [WZZ11]. Das Modell entspricht einem Erddamm
mit einer Höhe von 12,5 m und einer Böschungsneigung von ca. 56◦ auf
beiden Seiten. Die Nachrechnung erfolgte mit der Software Geo-Studio. Als
Berechnungsverfahren wird die Lamellenmethode nach Bishop verwendet.
In Abbildung 5.3 ist das Ergebniss der statischen Berechnung (ohne zusätz-
liche horizontale Kräfte) dargestellt. Die ungüstigste Scherfuge verläuft tief
im Böschungsinneren. Die berechnete Standsicherheit beträgt 1,162.
Um die durch Erdbebenbeschleunigung erzeugten Kräfte in Betracht zu
ziehen, wurde eine zusätzliche horizontale (pseudo-statische) Kraft aufge-
bracht. Da die maximale Erdbebenbeschleunigung bei dem untersuchten
Zentrifugenmodell ca. 0,2 g betrug, wurde ein horizontaler seismischer Ko-
effizient von Kh=0,5 · 0,2=0,1 verwendet. Abbildung 5.4 zeigt das Ergeb-
nis der Berechnung. Wie bei der statischen Berechnung, zeigt die pseudo-
statische Analyse eine tiefliegende Scherfuge. Der Sicherheitsfaktor beträgt
jedoch nur noch 1,009.
Abbildung 5.3: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der Berechnung
mit dem Lamellenverfahren ohne
pseudo-statische Kräfte.
Abbildung 5.4: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der Berechnung mit
dem Lamellenverfahren mit einer
horizontalen pseudo-statischen
Kraft.
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Abbildung 5.5: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der Berechnung mit
dem Lamellenverfahren mit einer
horizontalen und einer nach un-
ten gerichteten vertikalen pseudo-
statischen Kraft.
Abbildung 5.6: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der Berechnung
mit dem Lamellenverfahren mit
einer horizontalen und einer
nach oben gerichteten vertikalen
pseudo-statischen Kraft.
Die Einbeziehung des vertikalen seismischen Koeffizienten zeigt hier eine ge-
ringe Wirkung. In den Abbildungen 5.5 und 5.6 sind die pseudo-statischen
Berechnungen mit einem horizontalen Faktor von Kh = 0,1 und einem ver-
tikalen Faktor von Kv = 0,033 gemäß [Nor10] dargestellt. Da vorab nicht
bekannt ist, ob der ungünstigste vertikale Koeffizient nach oben oder nach
unten gerichtet ist, wurden beide Fälle untersucht und dargestellt. Wei-
terhin wurde bei dieser Berechnung ein topografischer Verstärkungsfaktor
von 1,2 gemäß [Nor10] verwendet. Das bedeutet, dass die maximale Erdbe-
benbeschleunigung und damit die pseudo-statische Kraft um 20 % erhöht
wurden.
Alle hier bisher dargestellten Berechnungen zeigen, dass die Böschung mit
einer tiefliegenden Gleitfuge versagt. Allerdings zeigt das Zentrifugenmodell,
dass das Versagen mit einer oberflächennahen Gleitfuge auftritt (Abbildun-
gen 5.20 a und 5.21 a). Dementsprechend wurde der Versagensmechanismus
mit einer oberflächennahen Gleitfuge auch mit der pseudo-statischen Metho-
de untersucht. Die Berechnung zeigt, dass der berechnete Sicherheitsfaktor
in diesem Fall ca. 2 beträgt (Abbildug 5.7). Damit ist die Böschung bei der
betrachteten Erdbebenbeanspruchung in den oberflächennahen Bereichen
rechnerisch standsicher. Es folgt daraus, dass das beobachtete oberflächen-
nahe Versagen durch das pseudo-statische Modell nicht abgebildet werden
kann.
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Abbildung 5.7: Standsicherheitsfaktor mit einer vorgegebenen oberflächen-
nahen Gleitfuge aus der Berechnung mit dem Lamellenverfahren mit einer
horizontalen pseudo-statischen Kraft.
5.2.3 Analyse mit der Methode der Finiten Elemente
Die numerische Analyse der Böschungsstandsicherheit wurde auch mit der
Methode der Finiten Elemente (Software Tochnog [Rod16]) durchgeführt.
Für die Ermittlung des Sicherheitsfaktors wurde die Methode der ϕ-c-Reduk-
tion verwendet. Dabei werden der Reibungwinkel ϕ und die Kohäsion c so-
lange verringert, bis die Berechnung wegen des Verlustes der Konvergenz
abgebrochen wird. Der Standsicherheitsfaktor ergibt sich als Verhältnis des
vorhandenen Reibungswinkels bzw. der vorhandenen Kohäsion zum redu-
zierten Reibungswinkel bzw. zur reduzierten Kohäsion beim Abbruch der
Berechnung.
Zunächst wurde wieder eine statische Berechnung für die im Abschnitt 5.3.1
beschriebene Dammböschung durchgeführt. Dabei wurden auch die Para-
meter ϕ = 25◦ und c = 20 kPa verwendet. Abbildung 5.8 zeigt die Verteilung
der Scherdehnung innerhalb des Damms im Versagenszustand. Dabei ist die
Entstehung von Scherfugen auf beiden Seiten aufgrund der Symmetrie zu
sehen. Die Berechnung ergibt einen Sicherheitsfaktor von ca. 1,2.
Die Einbeziehung der horizontalen pseudo-statischen Kraft erfolgte durch
die Aufbringung einer zusätzlichen horizontalen Erdbeschleunigung imWert
von 0,1 g, entsprechend dem seismischen horizontalen Koeffizienten bei der
Analyse mit dem Lamellenverfahren. Die Wirkung des vertikalen seismi-
schen Koeffizienten wurde hier vernachlässigt. Die Verteilung der Scherdeh-
nung bei der Berechnung mit der horizontalen Erdbeschleunigung ist in
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Abbildung 5.8: Verteilung der Scherdehnung innerhalb des Damms im Ver-
sagenszustand aus der FE-Berechnung ohne pseudo-statische Kräfte.
Abbildung 5.9: Verteilung der Scherdehnung innerhalb des Damms im
Versagenszustand aus der FE-Berechnung mit einer horizontalen pseudo-
statischen Kraft.
Abbildung 5.9 dargestellt. Es bildet sich eine tiefliegende Scherfuge und der
berechnete Sicherheitsfaktor beträgt 1,045.
Die Ergebnisse der Analyse mit der FE-Methode zeigen also eine gute Über-
einstimmung mit den Ergebnissen des Lamellenverfahrens. Sowohl ohne als
auch mit Betrachtung der pseudo-statischen Kräfte bildet sich mit den bei-
den Methoden eine tiefliegende Scherfuge. Ebenfalls sind die ermittelten
Standsicherheitsfaktoren aus den Berechnungen mit den pseudostatischen
Kräften mit 1,01 beim Lamellenverfahren und 1,045 bei der FE-Berechnung
fast identisch. Nichtsdestotrotz zeigen beide Verfahren, dass sie den in den
Experimenten beobachteten Versagensmechanismus mit der dazugehörigen
oberflächennahen Scherfuge nicht abbilden können.
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5.3 Numerische Nachrechnung eines dynamischen
Zentrifugenversuches
Numerische Berechnungen von Böschungen unter seismischer Beanspru-
chung stellen eine sinnvolle Methode dar, insbesonders wenn zusätzlich zur
Auswertung der Standsicherheit auch die Ermittlung der Verschiebungen
von Bedeutung sind. Allerdings sind diese Berechnungen mit einem hohen
Rechenaufwand verbunden, vor allem wenn ein fortgeschrittenes, nichtlinea-
res Stoffmodell verwendet wird, welches das Bodenverhalten realitätsnah
abbilden kann.
Für die numerische Berechnung wurde ein Zentrifugenversuch eines Erd-
damms aus [WZZ11] ausgewählt. Hintergründe für diese Auswahl sind ei-
nerseits die gute Beschreibung des verwendeten Materials, was die Ermitt-
lung der Stoffmodellparameter ermöglicht. Andererseits sind die Ergebnisse
des Modells detailliert dargestellt und dokumentiert, was einen Vergleich
mit den berechneten Ergebnissen erlaubt.
5.3.1 Beschreibung des Zentrifugenmodelles
Der Zentrifugenversuch mit einer Beschleunigung von 50 g auf einen Mo-
delldamm unter seismischer Beanspruchung wurde in der geotechnischen
Zentrifuge der Universität Tsinghua durchgeführt [WZZ11]. Die Zentrifuge
wurde mit einem speziell angefertigtem Rütteltisch ausgestattet, um hori-
zontale Erdbebensignale zu erzeugen. Der Modellbehälter mit den Dimen-
sionen 50 cm (Länge), 20 cm (Breite) und 35 cm (Höhe) hat ein transparen-
tes Plexiglasfenster auf einer Seite, durch welches der Verformungsprozess
des Bodens beobachtet und aufgezeichnet werden konnte.
Der Modelldamm ist 25 cm hoch und beide Dammböschungen haben eine
Neigung von 1:1,5. Beim Aufbau des Modelldamms wurde der Boden bis zu
einer Dichte von 1,45 g/cm3, bei einem Wassergehalt von 17%, verdichtet.
Die Modellabmessungen des Damms entsprechen einem Prototyp mit einer
Höhe von 12,5m.
Eine Vielzahl von Beschleunigungssensoren mit einer Messgenauigkeit von
0,3% wurden in die Böschung installiert, um das Beschleunigungsverhal-
ten in verschiedenen Höhen während des Erdbebens zu messen (Abbildung
5.10). Die Sensoren wurden in die automatische Datenerfassung eingebun-
den, so dass sich Echtzeit-Aufzeichnungen während der Versuche erfassen
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Abbildung 5.10: Geometrie des Modelldamms und die Orte der Sensoren
[WZZ11].
ließen. Weiterhin wurde eine Bildaufzeichnung verwendet, um die Böschung
während des Zentrifugenversuches zu beobachten. Mit Hilfe einer Bildkor-
relationsanalyse wurden anschließend die Verschiebungsvektoren in der Bö-
schung ermittelt.
5.3.2 Ermittlung der Modellparameter
Für die Nachrechnung des Zentrifugenversuchs wurde als Stoffmodell das
hypoplastische Modell nach Mašín [Mas05], verbunden mit dem Ansatz der
intergranularen Dehnungen nach Niemunis und Herle [NH97], verwendet.
Das statische und dynamische Verhalten des verwendeten Bodens wurde mit
Hilfe von monotonen und zyklischen Triaxialversuchen untersucht. Die Er-
mittlung der Modellparameter nach Mašín erfolgte in erster Linie mit Hilfe
der Korrelationen von Mitchell [MS05]. Der im Zentrifugenmodell verwende-
te Boden hat die Ausrollgrenze wP =5,0% und die Fließgrenze wL=18%.
Daraus ergibt sich eine Plastizitätszahl
IP = wL − wP
IP = 18− 5 = 13%.
Mit Hilfe der Korrelation [MS05] lassen sich der Kompressionsbeiwert bzw.
der Schwellbeiwert wie folgt abschätzen
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Cc = IP /73 = 13/73 = 0,176
Cs = IP /385 = 13/385 = 0,0351.
Mit Hilfe dieser Beiwerte kann die Kompressionskurve sowohl bei der Belas-
tung als auch bei der Entlastung dargestellt werden. Da durch den Kompres-
sionsbeiwert bzw. den Schwellbeiwert lediglich die Neigung der Kompressi-
onskurve definiert wird, können hiermit Kompressionskurven in verschiede-
nen Positionen dargestellt werden (Abbildung 5.11). Als Referenzporenzahl
wurde in dieser Arbeit ein Wert von e=1,35 bei einer Spannung von 1 kPa
definiert. Daraus ergibt sich die blaue Belastungskurve (Nr. 3) in Abbildung
5.11 für den betrachteten Boden. Diese Kurve kann dann in einem ln(σ) ×
ln(1+e) Diagramm präsentiert werden (Abbildung 5.12). Die Anpassung
der Gleichung des Stoffmodells ln(1 + e) = N − λ∗ · ln(σ) an die Kurve aus
dem Diagramm 5.11 (in Abbildung 5.12 als Punkte dargestellt) ergibt die
folgenden hypoplastischen Parameter: N =0,86, λ∗=0,035. Entsprechend
kann der Parameter κ∗=0,007 mit Hilfe der Entlastungskurve ermittelt
werden (Abbildung 5.12). Der kritische Reibungswinkel wird in Anlehnung
an die Versuchsergebnisse mit ϕc = 22◦ angenommen (siehe weiter unten).
Der Parameter r=0,4 wurde mit Hilfe von Erfahrungswerten abgeschätzt.
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nach Mašín [Mas05].
Die Scherfestigkeit des Bodens wurde in [WZZ11] durch undränierte Triaxi-
alversuche bei σ3=100 kPa und 200 kPa und einer hohen Dichte (entspre-
chend dem Modellversuch) untersucht. Als Ergebnis dieser Versuche wurde
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.
jedoch in [WZZ11] lediglich die Scherfestigkeit bei einer axialen Dehnung
von 5% als c=20 kPa und Reibungswinkel 25,0◦ angegeben. Erfahrungsge-
mäß liegt die Scherfestigkeit eines verdichteten Bodens bei dieser Dehnung
zwischen demmaximalen und dem kritischenWert. Eine numerische Berech-
nung der undränierten Triaxialversuche mit den hypoplastischen Stoffpara-
metern wurde durchgeführt, um den Verlauf des mobilisierten Reibungs-
winkels mit der axialen Dehnung zu überprüfen (Abbildung 5.13). Damit
der numerisch berechnete Reibungswinkel mit dem im Labor ermittelten
Reibungswinkel vergleichbar ist, wurde bei der Auswertung des berechne-
ten Reibungswinkels eine zusätzliche Scherfestigkeit in Form einer Kohäsion
von c=20 kPa berücksichtigt. Der Reibungswinkel erreicht einen maximalen
Wert von ca. 34◦, bei einer Axialdehnung von 1,5 bis 2%, und nimmt mit
zunehmender Axialdehnung bis zum kritischen Wert von ca. 19◦, bei einer
Axialdehnung von 12%, ab. Bei einer Axialdehnung von 5% erreicht der
mobilisierte Reibungswinkel den Wert 25◦ (einschl. Kohäsionanteil), wel-
cher mit dem Wert aus den Laborversuchen übereinstimmt. Die ermittelten
Parameter für das hypoplastische Modell nach Mašín sind in Tabelle 5.1
zusammengefasst.
ϕc [
◦] λ∗ [-] κ∗ [-] N [-] r [-]
22,0 0,035 0,007 0,86 0,4
Tabelle 5.1: Ermittelte Parameter für das Stoffmodell nach Mašín [Mas05].
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R [-] mR [-] mT [-] βr [-] χ [-]
0,0001 4,5 2,0 0,6 1,0
Tabelle 5.2: Ermittelte Parameter für das Stoffmodell nach Niemunis und
Herle [NH97].
Das Verhalten des Bodens im Bereich kleiner bis mittlerer Dehnungen wurde
in [WZZ11] als Abhängigkeit des Schermoduls von der Scherdehnung prä-
sentiert. Diese Abhängigkeit wurde mit Hilfe von zyklischen undränierten
Triaxialversuchen ermittelt. Um die Parameter für das Modell mit intergra-
nularen Dehnungen nach Niemunis und Herle [NH97] zu erhalten, wurden
Simulationen zyklischer undränierter Triaxialversuche bei einem Zelldruck
von 100 kPa als Elementversuche durchgeführt. Mit Hilfe dieser Simulatio-
nen wurde das Sekantenschermodul in Abhängigkeit von der Scherdehnung
ermittelt (siehe auch Abschnitt 2.3.3).
Für die Kalibrierung der hypoplastischen Parameter nach Niemunis und
Herle wurden die Parameter bei den numerischen Berechnungen des undrä-
nierten zyklischen Triaxialversuches solange variiert, bis eine ausreichen-
de Übereinstimmung mit den Laborergebnissen erzielt werden konnte (Ab-
bildung 5.14). Der Parameter mR definiert die Erhöhung der Steifigkeit
nach einer Änderung der Belastungsrichtung um 180◦ und wurde hier als
mR=4,5 angesetzt. Mit Hilfe des Parameters mT kann die Steifigkeitser-
höhung nach einer Änderung der Belastungsrichtung um 90◦ berücksich-
tigt werden. Der Wert mT =2 wurde hier aus Erfahrung angenommen. Der
Parameter R definiert den maximalen Wert der intergranularen Dehnung.
Durch die Variation von R kann der quasi-elastische Bereich mit konstan-
ter Steifigkeit angepasst werden. Die Abnahme der Steifigkeit nach dem
quasi-elastischen Bereich bis zur Steifigkeit bei großer Dehnung lässt sich
durch die Parameter βr und χ anpassen. In dieser Arbeit haben die Pa-
rameter R=0,0001, βr =0,6 und χ=1,0 eine gute Übereinstimmung mit
den Laborergebnissen geliefert. Die Parameter für das Stoffmodell mit in-
tergranularen Dehnungen nach Niemunis und Herle sind in der Tabelle 5.2
zusammengefasst.
5.3.3 Beschreibung des numerischen Modells
Das Finite-Elemente-Programm Tochnog Professional [Rod16] kam zum
Einsatz, um das numerische 2D-Modell zu berechnen. Die Diskretisierung
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Abbildung 5.14: Ermittlung der Parameter für die Hypoplastizität mit in-
tergranularen Dehnungen.
wurde mit Hilfe der Software GiD [GiD16] erzeugt. Das Netz wurde mit
2549 Knoten und 4890 dreiknotigen Elementen mit einer maximalen Ele-
mentgröße von 5mm hergestellt (Abbildung A.5). Die Randbedingungen
sind so definiert, dass eine unrealistische Wellenreflektion an den Modell-
rändern verhindert wird. Der untere Rand ist in vertikaler Richtung fixiert,
während an der oberen Seite und an den beiden Dammböschungen keine
kinematischen Bedingungen vorgeschrieben sind. Die seismische Beanspru-
chung wird entsprechend dem Modellversuch als ein horizontales Beschleu-
nigungssignal an der unteren Seite des Damms aufgebracht.
Die Teilsättigung des Dammmaterials wurde im numerischen Modell nicht
direkt berücksichtigt. Dies liegt einerseits an den fehlenden Laborversuchen
mit teilgesättigtem Boden und andererseits an der Komplexität, das Ver-
halten von teilgesättigten Böden im verwendeten Stoffmodell abzubilden.
Weiterhin verursacht die Zentrifugendrehung eine Evaporation und damit
eine Austrocknung des Bodens in oberflächennahen Bereichen [Tay95].
Der Anfangszustand im numerischen Modell entspricht dem Modellversuch.
Im ersten Schritt wurde eine vertikale Belastung von 1 kPa auf die Ober-
fläche des schwerelosen Bodens aufgebracht. Die Oberfläche bezieht sich in
diesem Zusammenhang auf die Dammkrone und beide Dammböschungen.
Diese Last war notwendig, um die Berechnung mit einer hypoplastischen
Steifigkeit größer Null zu starten. Anschließend wurde die Erdbeschleuni-
gung auf den Wert 1 g erhöht und die Porenzahl wurde entlang der Tiefe auf
den Wert e=0,84 entsprechend dem Modellversuch eingestellt. Zeitgleich
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Abbildung 5.15: Beschleunigungssignal.
wurde der Anfangswert der intergranularen Dehnung in vertikaler Richtung
auf -10−4 gesetzt. Dieser Wert entspricht dem Wert des Parameters R, der
den quasi-elastischen Dehnungsbereich definiert. Auf diese Weise ließ sich
eine Steifigkeitserhöhung während der Zunahme der Schwerkraft vermeiden.
Anschließend wurde die Schwerkraft auf 50 g erhöht. Abbildungen A.6, A.7
und A.8 zeigen die Verteilung der Vertikal- bzw. Horizontalspannung und
die Verteilung der Porenzahl innerhalb des Damms nach der Erhöhung der
Gravitation auf 50 g.
Nachdem sich der Anfangszustand mit der Gravitation von 50 g eingestellt
hat, wurde das Erdbebensignal als eine horizontale Beschleunigung entlang
des unteren Modellrandes aufgebracht. Das Beschleunigungssignal dauert
ca. 1 s und erreicht einen maximalen Wert von 9,7 g (0,194 g in Prototyp),
entsprechend der Erdbebenbeschleunigung im Modellversuch (Abbildung
5.15). Die Berechnung wurde dynamisch, d.h. mit Betrachtung der Massen-
trägheit, und mit einem Zeitschritt von 10−5 s durchgeführt.
5.3.4 Berechnungsergebnisse
Das Modell hat nur bis zur Zeit von 0,16 s numerisch konvergiert. Danach
waren die Dehnungen extrem groß und die Berechnung wurde abgebro-
chen. Bis zu diesem Zeitpunkt sind die maximalen Beschleunigungen je-
doch schon aufgetreten (Abbildung 5.15). Abbildungen 5.16, 5.17, 5.18 und
5.19 zeigen die Entwicklung der Invariante des deviatorischen Dehnungs-
tensors „ sd_ept “ während des Erdbebens im gesamten Modell. Aus diesen
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Abbildung 5.16: Scherdehnungen
nach 0,12 s.
Abbildung 5.17: Scherdehnungen
nach 0,13 s.
Abbildung 5.18: Scherdehnungen
nach 0,14 s.
Abbildung 5.19: Scherdehnungen
nach 0,15 s.
in Tochnog [Rod16] ermittelten Invarianten lassen sich die Scherdehnungen
γ=
√
2· sd_ept berechnen [WH10]. Bis zum Zeitpunkt 0,12 s (Abbildung
5.16) ist die Verteilung der Scherdehnung innerhalb des Modells relativ ho-
mogen und es lässt sich noch keine Scherfuge erkennen. Zum Zeitpunkt 0,13 s
(Abbildung 5.17) ist eine Konzentration der Scherdehnung in der Nähe zur
Oberfläche der linken Dammböschung zu bemerken. Die oberflächennahe
Konzentration der Scherdehnung auf der linken Dammböschung entwickelt
sich im Laufe der Berechnung weiter, bis eine deutlich oberflächennahe
Scherfuge entsteht (Abbildungen 5.18 und 5.19). Die Scherdehnungen im
Bereich dieser Scherfuge werden dann so groß, dass die Berechnung nach
ca. 0,16 s wegen Nicht-Konvergenz abbricht.
Die Abbildungen 5.20 und 5.21 präsentieren die horizontalen bzw. vertikalen
Verschiebungen sowohl im Modellversuch als auch in der numerischen Be-
rechnung. Dabei ist die Verschiebung entlang jeder Linie gleich (Isolinien).
Die Verringerung des Abstands zwischen den Linien mit unterschiedlichen
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(a) (b)
Abbildung 5.20: Horizontalverschiebungen in mm im Experiment (a) und
in der Berechnung (b).
(a) (b)
Abbildung 5.21: Vertikalverschiebungen in mm im Experiment (a) und in
der Berechnung (b).
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Verschiebungen deutet auf die Entstehung einer Scherfuge hin. Dabei zeigen
die numerischen Ergebnisse hinsichtlich der Lage der Scherfuge eine über-
ragende Übereinstimmung mit dem Experiment. Sowohl in der Berechnung
als auch im Experiment liegt die Scherfuge oberflächennah im oberen Teil
des Dammes. Während die Scherfuge in der numerischen Berechnung in
der Nähe zur linken Dammböschung entsteht, liegt die Scherfuge im Ex-
periment auf der rechten Dammseite. Dies ist allein auf die Ausrichtung
der horizontalen Achse zurückzuführen. Abbildungen 5.20 und 5.21 zeigen
auch qualitativ eine gute Übereinstimmung zwischen der Berechnung und
dem Experiment. Die Horizontalverschiebung im Experiment liegt zwischen
-1.5 und +1.5mm. In der Berechnung liegt die Horizontalverschiebung au-
ßerhalb des Bereiches mit der Scherfuge zwischen -1.5 und +4.0mm. Die
Vertikalverschiebung zeigt sowohl bei der numerischen Berechnung als auch
im Experiment eine gute Übereinstimmung und beträgt an der Dammkrone
ca. 2 bis 3mm .
Abbildungen 5.22 und 5.23 zeigen die Horizontaldehnungen in den Punkten
1, 2, 3, und 4, siehe Abbildung 5.10. Sowohl in der numerischen Berechnung,
als auch im Experiment weist der Messpunkt 1 im Vergleich zu den anderen
Messpunkten eine größere Horizontaldehnung auf. Die Berechnung ergibt im
Vergleich zum Experiment größere Horizontaldehnungen in allen betrachte-
ten Punkten. Die numerische Berechnung wurde zwar im Zeitpunkt 0,16 s
abgebrochen, es ist aber davon auszugehen, dass die Dehnungen nicht mehr
stark steigen, auch wenn die Berechnungen bis zum Ende der Eingabebe-
schleunigung wäre durchgeführt worden. Das kann damit begründet werden,
dass die Beschleunigungen ab dem Zeitpunkt 0,16 s wieder abnehmen. Die
Ergebnisse des Experiments bestätigen diese Aussage und zeigen, dass die
Horizontaldehnungen zwischen dem Zeitpunkt 0,35 s und dem Zeitpunkt
0,95 s nur geringfügig zugenommen haben.
Die unterschiedlichen Horizontaldehnungen in den numerischen Berechnun-
gen und im Experiment können mit der linearen Spannungsabhängigkeit des
maximalen Schubmoduls G0 im hypoplastischen Modell begründet werden:
G0 nimmt linear mit zunehmender mittlerer Spannung p
′ zu. Im Gegen-
satz dazu schlagen viele empirische Gleichungen eine lineare Abhängigkeit
zwischen dem maximalen Schubmodul G0 und der Wurzel der mittleren
Spannung
√
p′ vor [Har78, HB66, Vre08]. Der Unterschied zwischen den
beiden Vorgehensweisen ist in Abbildung 5.24 dargestellt.
Die in den Nachrechnungen verwendeten hypoplastischen Parameter wur-
den anhand eines Triaxialversuchs bei einer mittleren Spannung von 100 kPa
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zontaldehnungen in verschiedenen
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Abbildung 5.24: Spannungsabhängigkeit des Schubmoduls nach empirischen
Gleichungen sowie nach dem hypoplastischen Modell nach Mašín [Mas05].
kalibriert. Die Annahme, dass die empirischen Beziehungen realistischer
sind, führt dazu, dass G0 im numerischen Modell bei allen mittleren Span-
nungen, die kleiner als 100 kPa sind, unterschätzt wird (Abbildung 5.24).
Demzufolge wird bei dem berechneten Damm, dessen mittlere Spannungen
überall kleiner als 100 kPa sind, G0 im gesamten Modellgebiet unterschätzt.
Diese Unterschätzung der Steifigkeit führt wiederum dazu, dass im Vergleich
zum Experiment die Dehnungen im numerischen Modell überschätzt wer-
den. Zur Verbesserung der Berechnungsergebnisse sollte die Steifigkeit G0
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Abbildung 5.25: Scherdehnungen nach 0,2 s aus der Berechnung mit einem
elastoplastischen Stoffmodell (c′ =20 kPa und ϕ′ =25◦).
bei einer kleineren mittleren Spannung (30 - 50 kPa) kalibriert werden, was
aufgrund fehlender Laborergebnisse nicht möglich war.
5.4 Berechnung mit einem elastoplastischen Stoff-
modell
Um den Einfluss des Stoffmodells weiter zu untersuchen, wurde eine Nach-
rechnung des Modellversuchs mit einem elastoplastischen Stoffmodell durch-
geführt. Dafür wurde die ideale Plastizität mit der Mohr-Coulomb-Grenz-
bedingung verwendet. Die Scherfestigkeit wurde gemäß der in [WZZ11] an-
gegeben Parameter mit c′ =20 kPa und ϕ′ =25◦ definiert. Die Steifigkeit
des Bodens wurde in Abhängigkeit von der mittleren Spannung entspre-
chend dem hypoplastischen Stoffmodell angenommen. Da bei dem verwen-
deten elastoplastischen Modell keine Dehnungsabhängigkeit der Steifigkeit
berücksichtigt werden kann, wurde die Steifigkeit für die Berechnungen ent-
sprechend der Steifigkeit im hypoplastischen Modell bei einer Scherdehnung
von 2% angenommen. Die Randbedingungen und der Anfangszustand ent-
sprechen der hypoplastischen Berechnung. Auch für die Netzelemente und
den Zeitschritt wurden identische Annahmen getroffen.
In Abbildung 5.25 ist die Scherdehnung innerhalb des Modells nach dem
Verlauf von 0,2 s dargestellt. Es ist deutlich zu sehen, dass sich eine tieflie-
gende Scherfuge entwickelt. Im Vergleich zur Scherdehnung innerhalb der
Scherfuge bei der hypoplastischen Berechnung weist die Scherdehnung beim
elastoplastischen Modell kleinere Werte auf.
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 90 — #90
90 Standsicherheit einer Böschung unter Erdbebenwirkung
Im Gegenteil zur oberflächennahen Scherfuge, sowohl im Modellversuch als
auch in der numerischen Berechnung mit dem hypoplastischen Modell, ent-
steht also bei der Berechnung mit dem elastoplastischen Modell eine tief-
liegende Scherfuge. Die tiefliegende Scherfuge in dieser Berechnung zeigt
eine große Ähnlichkeit zu den tiefliegenden Scherfugen aus den Berechnun-
gen mit der pseudostatischen Methode (Abbildungen 5.4 und 5.9). Dies
kann auf die Anwendung der Mohr-Coulomb-Grenzbedingung in diesen Be-
rechnungen zurückgeführt werden. Aufgrund der Spannungsunabhängigkeit
der Kohäsion wird hierdurch die Scherfestigkeit bei kleinen Spannungen
vermutlich überschätzt. Tatsächlich weist der normalkonsolidierte Boden
i.d.R. keine Kohäsion auf. Entsprechend dem tatsächlichen Bodenverhalten
berücksichtigt das hypoplastische Modell auch keine spannungsunabhängige
Scherfestigkeit (Kohäsion).
Abbildung 5.26 zeigt die Scherfestigkeit in Abhängigkeit der mittleren Span-
nung sowohl nach dem hypoplastischen Modell als auch nach dem elasto-
plastischen Modell. Die Scherfestigkeit im hypoplastischen Modell fängt bei
Null an und nimmt unterlinear mit zunehmender Spannung zu. Dieser Ver-
lauf ist die Folge der konstanten Porenzahl, die dazu führt, dass der Boden
bei niedrigeren mittleren Spannungen überkonsolidiert ist. Im Gegensatz
dazu weist das elastoplastische Modell eine Scherfestigkeit von 20 kPa bei
einer Nullspannung auf. Die Scherfestigkeit nimmt dann mit der Spannung
linear zu. Die aufgrund der verwendeten Kohäsion verursachte Überschät-
zung der Scherfestigkeit bei kleineren Spannungen ist in Abbildung 5.27
deutlich zu sehen.
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Abbildung 5.26: Scherfestigkeit
in Abhängigkeit von der mittle-
ren Spannung (Hypoplastizität:
e= 0,84).
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Abbildung 5.27: Verhältnis der
Scherfestigkeit zur mittleren Span-
nung in Abhängigkeit von der
mittleren Spannung.
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Die Verwendung von unrealistischen Kohäsionswerten als Bodenparameter
führt zur Überschätzung der Scherfestigkeit bei kleinen Spannungen. Bei
der Bewertung der Standsicherheit von Böschungen sind sowohl die dynami-
schen als auch die statischen treibenden Kräfte von der Masse des gleitenden
Bodens abhängig. Die Masse ist beim Versagen infolge einer oberflächenna-
hen Gleitfuge klein. Die Verwendung eines hohen spannungsunabhängigen
Kohäsionswerts führt zu einer unrealistisch hohen Scherfestigkeit und damit
zu großen haltenden Kräften im oberflächennahen Bereich. Damit werden
die Böschungen als standsicher gegen Versagen in den oberflächennahen
Gleitfugen bewertet und ein Versagen in einer tiefliegenden Gleitfuge als
maßgebend identifiziert. Im Rahmen von Projektarbeiten wurden an der
TU Dresden u.a. Parameterstudien zur Ermittlung der Wirkung der Kohä-
sion auf die Position der kritischen Gleitfuge durchgeführt [Dvo14, Her16].
Demnach ist die kritische Gleitfuge umso tiefer, je größer die Kohäsion ist.
Um den Einfluss der Kohäsion auf die Berechnungsergebnisse näher zu ana-
lysieren, wurde eine Berechnung ohne Kohäsion, jedoch mit einem span-
nungsabhängigen Reibungswinkel durchgeführt. Dabei wurde die Mohr-Cou-
lomb-Grenzbedingung mit einer spannungsabhängigen Scherfestigkeit ent-
sprechend dem hypoplastischen Modell abgebildet. Für diesen Zweck wurde
der Reibungswinkel an die Spannung entsprechend angepasst, sodass die
Scherfestigkeit den blauen Punkten in Abbildung 5.26 entspricht. Die Stei-
figkeit des Bodens sowie die Randbedingungen, der Anfangszustand, die
Netzelemente und der Zeitschritt sind mit der vorherigen Berechnung mit
dem elastoplastischen Modell identisch.
Abbildung 5.28 zeigt die Scherdehnung innerhalb des Modells nach 0,2 s. Im
Vergleich zur Berechnung mit dem konstanten Reibungswinkel (und Kohä-
sion) liegt die Scherfuge bei der Berechnung mit dem spannungsabhängigen
Reibungswinkel deutlich näher zur Oberfläche, aber wiederum auch nicht
so nah, wie bei der Berechnung mit dem hypoplastischen Modell. Weiterhin
ist zu sehen, dass die Werte der Scherdehnung innerhalb der Scherfuge in
der Berechnung mit dem spannungsabhängigen Reibungswinkel größer sind,
was auf ein bevorstehendes bzw. schon aufgetretenes Versagen hindeutet.
In Abbildung 5.29 sind die Horizontal- bzw. Vertikalverschiebungen darge-
stellt. Auch die Verschiebungen weisen größere Werte bei der Berechnung
mit dem spannungsabhängigen Reibungswinkel als mit dem konstanten Rei-
bungswinkel (und Kohäsion) auf.
Insgesamt zeigt die Berechnung mit dem elastoplastischen Modell und dem
spannungsabhängigen Reibungswinkel eine bessere Übereinstimmung mit
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Abbildung 5.28: Scherdehnungen nach 0,2 s aus der Berechnung mit einem
elastoplastischen Stoffmodell und einem spannungsabhängigen Reibungs-
winkel.
(a) (b)
Abbildung 5.29: Horizontalverschiebungen in mm (a) und Vertikalverschie-
bungen in mm (b) aus der numerischen Berechnung mit einem elastoplas-
tischen Modell und einem spannungsabhängigen Reibungswinkel.
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dem Modellversuch als die Berechnung mit dem konstanten Reibungswin-
kel. Trotzdem ist die zweite Berechnung mit dem elastoplastischen Modell
im Vergleich zur Berechnung mit dem hypoplastischen Modell nicht voll zu-
friedenstellend. Das kann damit begründet werden, dass die Steifigkeit im
elastoplastischen Modell unabhängig von der Dehnung ist. Im hypoplasti-
schen Modell von Mašín wird die Abnahme der Steifigkeit mit zunehmender
Scherdehnung wesentlich besser abgebildet (Abbildung 5.14).
5.5 Berechnung mit der pseudostatischen Metho-
de und einem spannungsabhängigen Reibungs-
winkel
Zum Vergleich mit der numerischen dynamischen Berechnung mit dem span-
nungsabhängigen Reibungswinkel wurde eine pseudo-statische Berechnung
mit demselben Reibungswinkelansatz durchgeführt. Hierfür wurde der Erd-
damm in vier Bodenbereiche unterteilt (Abbildung 5.30). Mit der Annahme
einer konstanten Spannung innerhalb jedes Bereichs wurde der maßgeben-
de Reibungswinkel für jeden Bereich entsprechend der jeweiligen Spannung
und der Scherfestigkeit in Abbildung 5.26 (rote Kurve) vorgegeben (Tabel-
le 5.3). Zunächst wurde eine statische Berechnung ohne pseudo-statische
Kräfte durchgeführt. Für diese Berechnung ist die kritische Scherfuge mit
dem ermittelten Sicherheitsfaktor von 1,413 in Abbildung 5.31 zu sehen.
Bereich Peak- kritischer mittlerer
reibungswinkel [◦] Reibungswinkel [◦] Reibungswinkel [◦]
1 55 34 45
2 56 35 48
3 65 37 51
4 68 38 60
Tabelle 5.3: Peak-, kritscher und mittlerer Reibungswinkel für die unter-
schiedlichen Dammbereiche.
In Abbildung 5.32 ist das Ergebnis der Berechnung mit den zusätzlichen
pseudo-statischen Kräften präsentiert. Die kritische Scherfuge liegt tiefer
als im Experiment bzw. bei der numerischen Berechnung mit der Hypoplas-
tizität (Abbildung 5.20), jedoch nicht ganz so tief wie bei den dynamischen
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Abbildung 5.30: Unterteilung des
Erddamms in Bereichen mit un-
terschiedlichen Reibungswinkeln.
Abbildung 5.31: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der statischen Be-
rechnung mit dem Lamellenver-
fahren und dem spannungsabhän-
gigen Reibungswinkel.
Abbildung 5.32: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der pseudo-
statischen Berechnung mit
dem Lamellenverfahren und dem
spannungsabhängigen Reibungs-
winkel.
Abbildung 5.33: Standsicherheits-
faktor mit der erzwungenen ober-
flächennahen Gleitfuge aus der
pseudo-statischen Berechnung mit
dem Lamellenverfahren und dem
spannungsabhängigen Reibungs-
winkel.
bzw. pseudo-statischen Berechnungen mit einem konstanten Reibungswin-
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kel und einer Kohäsion von 20 kPa (Abbildungen 5.6 und 5.25). Ein Ver-
gleich zur dynamischen Berechnung mit dem elastoplastischen Modell mit
dem spannungsabhängigen Reibungswinkel zeigt bezüglich der ermittelten
Scherfugen eine sehr gute Übereinstimmung.
Um die Standsicherheit in den oberflächennahen Bereichen auszuwerten,
wurden der Anfangs- und der Endpunkt der Scherfuge so vorgegeben, dass
dadurch nur eine oberflächennahe Scherfuge entstehen kann (Abbildung
5.33). Die Berechnung mit dieser vorgegebenen Begrenzung ergibt eine Scher-
fuge, die dicht an der Oberfläche liegt. Für diese wurde ein Sicherheitsfaktor
von 1,24 ermittelt.
Die Berechnung mit dem spannungsabhängigen Reibungswinkel ergibt einen
Sicherheitsfaktor von 1,13, der größer als der Sicherheitsfaktor von 0,971 bei
der Berechnung mit dem konstanten Reibungswinkel (und Kohäsion) ist.
Die Berechnungen mit der erzwungenen oberflächennahen Scherfuge wei-
sen jedoch eine umgekehrte Tendenz auf. Hier ist der Sicherheitsfaktor von
1,24 bei der Berechnung mit dem spannungsabhängigen Reibungswinkel viel
niedriger als der Wert 1,99 bei der Berechnung mit dem konstanten Rei-
bungswinkel. Das lässt sich mit den unterschiedlichen Abhängigkeiten der
Scherfestigkeit von der Spannung in den beiden Fällen begründen (Abbil-
dung 5.26). Im Bereich von niedrigen Spannungen und damit in den ober-
flächennahen Bereichen ist die Scherfestigkeit beim konstanten Reibungs-
winkel (und Kohäsion) und damit auch der Sicherheitsfaktor größer, als
im Fall mit dem spannungsabhängigen Reibungswinkel. Im Gegensatz dazu
ist die Scherfestigkeit bei konstantem Reibungswinkel (und Kohäsion) im
Bereich von hohen Spannungen kleiner als jene mit spannungsabhängigem
Reibungswinkel, was einen kleineren Sicherheitsfaktor für die tiefliegende
Gleitfuge bei Einbeziehung der Kohäsion verursacht.
5.5.1 Berechnung mit der pseudo-statischen Methode und
dem kritischen Reibungswinkel
Abbildung 5.13 zeigt den Verlauf des mobilisierten Reibungswinkels mit zu-
nehmender Axialdehnung bei einem undränierten Triaxialversuch. Der Rei-
bungswinkel erreicht einen Peakwert bei einer Axialdehnung von 2%, was
im undränierten Triaxialversuch einer Scherdehnung von 3% entspricht. Da-
nach nimmt der mobilisierte Reibungswinkel mit zunehmender Dehnung ab.
Abbildung 5.17 zeigt die Scherdehnung innerhalb des Damms während des
erzeugten Erdbebens. Dabei ist deutlich zu sehen, dass die Scherdehnung in
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Abbildung 5.34: Peakscherfestigkeit und kritische Scherfestigkeit in Abhän-
gigkeit von der mittleren Spannung.
einigen Bereichen wesentlich größer als 5% ist. Das führt dazu, dass in die-
sen Bereichen die Peakscherfestigkeit nicht mehr vorhanden ist. Demzufol-
ge stellt sich die kritische Scherfestigkeit bzw. eine Scherfestigkeit zwischen
dem Peakwert und dem kritischen Wert ein [NH17]. In Abbildung 5.34 ist
der Unterschied zwischen der Peakfestigkeit und der kritischen Scherfestig-
keit für die verwendeten Stoffmodelle zu sehen.
In einer weiteren Berechnung wurde die Böschungsstandsicherheit mit dem
kritischen Reibungswinkel untersucht. Hierfür wurde dieselbe Bereichsver-
teilung wie in Abbildung 5.30 verwendet. Der Reibungswinkel für jeden
Bereich wurde entsprechend der jeweiligen Spannung (in jedem Bereich mit
einem konstanten Wert betrachtet) und der kritischen Scherfestigkeit in Ab-
bildung 5.34 vorgegeben (siehe Tabelle 5.3). Abbildung 5.35 zeigt das Ergeb-
nis der Berechnung ohne pseudo-statische Kräfte. Es bildet sich eine oberflä-
chennahe Scherfuge, welche einen Standsicherheitsfaktor von 0,585 aufweist,
d.h. ein Versagen ist eingetreten. Dieses Ergebnis der statischen Berechnung
mit dem kritischen Reibungswinkel deutet darauf hin, dass die Böschungen
nach dem Abklingen des Erdbebens instabil werden, wenn während des
Erdbebens die Scherdehnungen den kritischen Reibungswinkel mobilisiert
haben. Vor dem Erdbeben ist dagegen noch der Peakreibungswinkel mobi-
lisiert. Das Ergebnis der Berechnung zusätzlich mit den pseudo-statischen
Kräften ist in Abbildung 5.36 dargestellt. Die Berechnung zeigt erwartungs-
gemäß eine oberflächennahe Scherfuge mit einem Standsicherheitsfaktor von
0,465.
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Abbildung 5.35: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der statischen Be-
rechnung mit dem Lamellen-
verfahren und dem kritischen
spannungsabhängigen Reibungs-
winkel.
Abbildung 5.36: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der pseudo-
statischen Berechnung mit
dem Lamellenverfahren und dem
kritischen spannungsabhängigen
Reibungswinkel.
5.5.2 Berechnung mit der pseudostatischen Methode und
dem mittleren Reibungswinkel
Die mobilisierte Scherfestigkeit ist aufgrund der entstandenen Scherdeh-
nungen während des Erdbebens zwar kleiner als die Peakscherfestigkeit,
bleibt jedoch größer als die kritische Scherfestigkeit, welche erst bei großen
Scherdehnungen erreicht wird. Um diese Aussage zu überprüfen, wurde die
Standsicherheit des Erddamms mit einem gemittelten Reibungswinkel zwi-
schen dem Peak- und dem kritischen Wert (und ohne Kohäsion) berechnet.
Bei dieser Berechnung wurde wieder die Unterteilung in die Bereiche nach
Abbildung 5.30 verwendet. Mit der Annahme einer konstanten Spannung
innerhalb jedes Bereichs wurde der zugehörige Reibungswinkel für jeden
Bereich als Mittelwert zwischen der Peakscherfestigkeit (die rote Kurve in
Abbildung 5.34) und der kritischen Scherfestigkeit (die rosa Kurve in Abbil-
dung 5.34) entsprechend der jeweiligen Spannung vorgegeben (siehe Tabelle
5.3).
Abbildungen 5.37 und 5.38 zeigen die Ergebnisse der statischen und pseudo-
statischen Berechnungen mit der mittleren Scherfestigkeit. Es bildet sich
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Abbildung 5.37: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der statischen Be-
rechnung mit dem Lamellenver-
fahren und dem mittleren span-
nungsabhängigen Reibungswinkel
(Mittelwert zwischen tanϕp und
tanϕc).
Abbildung 5.38: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der pseudo-
statischen Berechnung mit
dem Lamellenverfahren und dem
mittleren spannungsabhängi-
gen Reibungswinkel (Mittelwert
zwischen tanϕp und tanϕc).
eine oberflächennahe Scherfuge mit einem Sicherheitsfaktor von 0,929 für
die statische und 0,73 für die pseudo-statische Berechnung.
5.6 Beschleunigungsverstärkung in der Nähe zur
Oberfläche
Die Eingabebeschleunigung wird an der unteren Kante des Damms vorgege-
ben. Diese Beschleunigung breitet sich in Form von Scherwellen in Richtung
der Dammkrone aus. Die Beschleunigung wird immer größer, je mehr sich
die Welle der Dammkrone nähert. In Abbildung 5.15 beträgt die maximale
Eingabebeschleunigung 100 m/s2. Abbildung 5.39 zeigt die Beschleunigung
in verschiedenen Punkten innerhalb des Damms als Verhältnis zur Grundbe-
schleunigung. Die Vergrößerung der Beschleunigung nimmt unterlinear mit
der Höhe zu und erreicht einen Wert von ca. 1,3 bei einer Höhe von 75%
der Dammhöhe. Insgesamt zeigt die numerische Berechnung mit dem hypo-
plastischen Modell eine gute Übereinstimmung mit dem Modellversuch.
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Abbildung 5.40: Zeitverlauf der ho-
rizontalen Beschleunigung in den
Messpunkten 1 und 3 im Vergleich
zur Eingabebeschleunigung.
Diese Verstärkung der Beschleunigung soll bei der Ermittlung der Böschungs-
standsicherheit berücksichtigt werden. Dafür wird der pseudo-statische Fak-
tor erhöht, um den Unterschied zwischen der Grundbeschleunigung und der
Beschleunigung in verschiedenen Höhen eines Damms zu berücksichtigen.
Diese Erhöhung wird in [Nor10] als topografischer Faktor bezeichnet. Bei
allen bereits vorgestellten Berechnungen mit der pseudo-statischen Methode
wurde ein topografischer Verstärkungsfaktor von 1,2 gemäß [Nor10] verwen-
det.
Abbildung 5.40 zeigt den Zeitverlauf der Beschleunigung in den Messpunk-
ten 1 und 3 im Vergleich zum Zeitverlauf der Eingabebeschleunigung. Die in
Abbildung 5.39 dargestellten Verstärkungen wurden aus den Peakbeschleu-
nigungen ermittelt, die wegen der maximalen Eingabebeschleunigung von
100 m/s2 nach dem Zeitpunkt 0,14 entstanden sind. Der Zeitverlauf der Be-
schleunigung in den Messpunkten 1 und 3 zeigt jedoch, dass die maximale
Beschleunigung schon bei einer Peakbeschleunigung kurz vor dem Zeitpunkt
0,12 auftritt. Mit dieser tatsächlichen maximalen Beschleunigung lässt sich
im Messpunkt 1 eine Verstärkung von 1,8 ermitteln (bezogen auf die maxi-
male Grundbeschleunigung von 100 m/s2). Diese Verstärkung der Beschleu-
nigung um 80% kann eine entscheidende Rolle bei der Standsicherheit der
Dammböschungen spielen.
Um den Einfluss der Beschleunigungsverstärkung auf die Standsicherheit
der Böschungen zu untersuchen, wurden Berechnungen mit der pseudo-
statischen Methode und unterschiedlichen Werten des topografischen Fak-
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Abbildung 5.41: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der pseudo-
statischen Berechnung mit
dem mittleren spannungsabhän-
gigen Reibungswinkel (Mittelwert
zwischen tanϕp und tanϕc) und
einer Beschleunigungsverstärkung
von 50 %.
Abbildung 5.42: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der pseudo-
statischen Berechnung mit
dem mittleren spannungsabhän-
gigen Reibungswinkel (Mittelwert
zwischen tanϕp und tanϕc) und
einer Beschleunigungsverstärkung
von 100 %.
tors durchgeführt. Dabei wurde die Schichtunterteilung wie in Abbildung
5.30 verwendet. Zunächst wurden die Berechnungen mit dem Reibungswin-
kel als Mittelwert (Tabelle 5.3) zwischen der Peakreibungswinkel (die rote
Kurve in Abbildung 5.34) und der kritischen Scherfestigkeit (die rosa Kur-
ve in Abbildung 5.34) durchgeführt. Abbildungen 5.41 und 5.42 zeigen die
Berechnungen mit einem topografischen Faktor von 1,5 bzw. 2,0. Die Stand-
sicherheit nimmt mit zunehmendem topografischen Faktor ab. Dabei ändert
sich die Lage der kritischen Gleitfläche in der Nähe zur Oberfläche jedoch
nicht.
Um den Einfluss der Beschleunigungsverstärkung auf die Standsicherheit
der Böschungen weiter zu verdeutlichen, wurden Berechnungen mit der
pseudo-statischen Methode mit unterschiedlichenWerten des topografischen
Faktors und mit Verwendung der Peakscherfestigkeit durchgeführt (Peakrei-
bungswinkel aus Tabelle 5.3). In den Abbildungen 5.43 und 5.44 sind die
Ergebnisse der Berechnungen mit einem topografischen Faktor von 1,5 bzw.
2,0 dargestellt. Wie bei den Berechnungen mit dem mittleren Reibungswin-
kel ändert sich die Lage der kritischen Gleitfuge mit unterschiedlichen topo-
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Abbildung 5.43: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der pseudo-
statischen Berechnung mit
dem spannungsabhängigen
Peakreibungswinkel und einer
Beschleunigungsverstärkung von
50 %.
Abbildung 5.44: Standsicherheits-
faktor mit der ungünstigsten
Gleitfuge aus der pseudo-
statischen Berechnung mit
dem spannungsabhängigen
Peakreibungswinkel und einer
Beschleunigungsverstärkung von
100 %.
grafischen Faktoren nicht. Der Sicherheitsfaktor nimmt mit zunehmendem
topografischen Faktor ab. Bei einem topografischen Faktor von 1,2 erreicht
der Standsicherheitsfaktor einen Wert von 1,132 und die Böschung ist damit
rechnerisch standsicher (Abbildung 5.32). Bei einem topografischen Faktor
von 2,0 beträgt der Standsicherheitsfaktor jedoch nur noch 0,972, womit die
Böschung versagt.
5.7 Schlussfolgerung
In diesem Kapitel wurde die Standsicherheit von Böschungen unter Erd-
bebenwirkungen untersucht. Hierfür kamen sowohl dynamische numerische
Berechnungen als auch die pseudo-statische Analyse zum Einsatz. Die Er-
gebnisse wurden mit Hilfe eines Zentrifugenmodells validiert. Folgende Be-
obachtungen konnten gemacht werden:
1. Ein Zentrifugenversuch an einer Modellböschung aus nicht wasser-
gesättigtem Boden lässt sich numerisch mit einem fortgeschrittenen
Stoffmodell (Hypoplastizität) sehr gut nachrechnen. Dabei konnte die
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im Zentrifugenmodell aufgetretene oberflächennahe Scherfuge nume-
risch wiedergegeben werden. Weiterhin weisen die berechneten Ver-
schiebungen in vertikaler und horizontaler Richtung ebenfalls eine gu-
te Übereinstimmung mit dem Modellversuch auf.
2. Eine dynamische numerische Nachrechnung der Modellböschung mit
der Mohr-Coulomb’schen Grenzbedingung und einer spannungsab-
hängigen Steifigkeit ergibt eine ähnliche kritische Gleitfläche wie bei
der pseudo-statischen Methode, wenn die gleiche Scherfestigkeit ver-
wendet wird. Die Anwendung von realitätsnahen spannungsabhängi-
gen Reibungswinkel und Kohäsion führt dazu, dass die im Zentrifugen-
modell aufgetretene oberflächennahe Gleitfläche reproduziert werden
kann.
3. Für eine genauere Berechnung mit der pseudo-statischen Methode
muss ein Reibungswinkel verwendet werden, welcher zwischen dem
Peak- und dem kritischen Reibungswinkel liegt. Entscheidend für die
Wahl ist die Größe der Scherdehnungen, die während des Erdbe-
bens auftreten. Weiterhin ist es für gute Ergebnisse mit der pseudo-
statischen Methode wichtig, eine realistische Beschleunigungsverstär-
kung zu berücksichtigen.
4. Eine mögliche Vorgehensweise zur Ermittlung der Standsicherheit kann
wie folgt zusammengefasst werden:
(a) Durchführung einer dynamischen numerischen Berechnung mit
einem fortgeschritten Stoffmodell. Hierfür sollen die Modellpara-
meter sorgfälltig bestimmt werden.
(b) Aus der numerischen Berechnung können die Scherdehnungen
und die Beschleunigungsverstärkung ermittelt werden.
(c) Durchführung einer pseudo-statischen Analyse mit:
- spannungs- und dehnungsabhängiger Steifigkeit
- spannungs- und dehnungsabhängigem Reibungswinkel
- Berücksichtigung der Beschleunigungsverstärkung
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Erdbeben verursachen enorme wirtschaftliche und humanitäre Schäden, ins-
besonders wenn die Erdbeben eine Bodenverflüssigung hervorrufen. Als Bo-
denverflüssigung wird in der Regel das Verschwinden der effektiven Span-
nungen infolge des Aufbaus von Porenwasserdrücken bezeichnet. Dies wird
durch einen Verlust der Bodensteifigkeit und -scherfestigkeit manifestiert.
Folglich können Sandaufbrüche, Setzungsunterschiede, Fließrutschungen und
Verlust der Tragfähigkeit bei Bauwerken auftreten. Die Bodenverflüssigung
tritt meistens bei locker gelagerten, wassergesättigten granularen Böden wie
Feinsand bzw. Schluff auf. Wegen der hohen Durchlässigkeit weisen Grob-
sand und Kies ein geringeres Verflüssigungspotenzial auf. Der Ton zeigt wie-
derum aufgrund seiner Plastizität einen großen Widerstand gegen Verflüssi-
gung. Im Allgemeinen steigt das Verflüssigungspotenzial eines Bodens mit
abnehmender Durchlässigkeit, Lagerungsdichte und Plastizität. Weiterhin
spielen die Alterungseffekte und Belastungsgeschichte bei der Verflüssigung
auch eine Rolle. Die Verflüssigungsgefahr bei einer neuen Sandaufschüttung
im Wasser ist i. d. R. größer als bei einem altgelagerten Sand [KING12].
6.1 Dynamische FEM-Berechnungen für eine Bö-
schung aus verflüssigungsgefährdetem Boden
In diesem Abschnitt werden zwei Zentrifugenversuche an einem Erddamm
aus Sand unter Wasser numerisch simuliert und nachgerechnet. Die beiden
Versuche unterscheiden sich voneinander nur durch die Lagerungsdichte des
Dammmaterials. Ziel dieser Nachrechnung ist, einerseits das Dammverhal-
ten bei Erdbeben zu untersuchen. Andererseits wird die Verlässlichkeit der
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Abbildung 6.1: Geometrie des Modelldamms (in Prototyp)[MDA04].
Berechnungen mit einem hypoplastischen Stoffmodell für komplexe dyna-
mische Randwertprobleme überprüft.
6.1.1 Beschreibung des Zentrifugenmodells
Die Zentrifugenversuche mit einem Damm aus Sand wurden am Rensselaer
Polytechnic Institute (RPI) durchgeführt ([MDA04] nach [AED97]). Da-
für wurde ein feiner, enggestufter „Nevada Sand“ verwendet. Zwei Versuche
wurden unter einer Zentrifugenbeschleunigung von 50 g jedoch bei unter-
schiedlichen Lagerungsdichten (62% für Modellversuch (MV1) und 43%
für Modellversuch (MV2)) durchgeführt. Die rechte Dammböschung hat ei-
ne Neigung von 29,7◦ und die linke eine Neigung von 18,4◦. Abbildung 6.1
zeigt die Abmessungen des Modells in Prototypskala. Zur Erfassung der
Versuchsergebnisse wurden Beschleunigungsaufnehmer (ACC), Porenwas-
serdruckaufnehmer (PPT) und linear variable Differentialsensoren (LVDT)
an verschiedenen Stellen installiert (Abbildung 6.1). Zusätzlich wurden rot
gefärbte, mit Wasser eingeweichte “Spaghetti“-Stäbe vertikal im zentralen
Querschnitt des Damms eingesetzt, womit die Bewegung des Sandes erfasst
werden konnte.
6.1.2 Ermittlung der Modellparameter
Als Stoffmodell wurde das hypoplastische Modell nach von Wolffersdorff
[vW96], erweitert um die intergranularen Dehnungen nach Niemunis und
Herle [NH97], verwendet. Die Modellparameter für den Sand wurden mit
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Hilfe der publizierten Laborergebnisse für „Nevada Sand“ [PBD01, Coo01,
EYL+05, AMHF92] ermittelt. Der kritische Reibungswinkel beträgt ϕc =
31◦. Die charakteristischen Porenzahlen folgen aus:
ed0 = emin = 0,511
ec0 = emax = 0,887
ei0 = 1,15 · ec0 = 1,02
wobei emin und emax den Werten in [MDA04] entsprechen.
Der Schubmodul G0 im Bereich von sehr kleinen Dehnungen wurde für
Nevada Sand in [PBD01] mit der folgenden Gleichung definiert:
G0 =
520
0,3 + 0,7e2
(
ps
pa
)0,5
· pa
mit: pa = 100 kPa
und ps = die mittlere Spannung
In Cooke [Coo01] wurde G0 basierend auf der Formel von Seed und Idriss
[IS70] mit der folgenden Gleichung definiert
G0 = 1000 · k2max · (ps)0,5
mit: k2max = Materialparameter
und ps = die mittlere Spannung in kPa
Mit Hilfe der Laborergebnisse aus [AMHF92] wurde für Nevada Sand k2max
=42 bei einer Lagerungsdichte von 60% und k2max=35 bei einer Lage-
rungsdichte von 40% ermittelt [Coo01].
Die Granulathärte hs und der Exponent n für den kleinen Dehnungsbereich
(bezeichnet als hs0 und n0) wurden unter Verwendung der Gleichung (2.17)
berechnet. Damit die Gleichung (2.17) die selben Werte von G0 wie die Glei-
chung 6.2 bei dem gleichen Spannungszustand und der gleichen Porenzahl
liefert, wurden folgende Werte der Parameter ermittelt mR = 10, hs0 = 140
MPa and n0 = 0,5. Dabei wurden die Parameter α = 0,1 und β = 1,0 aus
eigener Erfahrung angenommen.
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Um die weiteren Parameter R, βr, χ und ϑ zu ermitteln, wurden Simulatio-
nen eines zyklischen undränierten Triaxialversuchs durchgeführt. Sowohl bei
diesen numerischen Simulationen, als auch beim Triaxialversuch im Labor
[PBD01] lag die Seitenspannung bei σ2=40 kPa und die Anfangsporenzahl
bei e=0,66. Die Ergebnisse der numerischen Berechnungen wurden mit den
Ergebnissen der in [PBD01] veröffentlichten Ergebnisse der Laborversuche
verglichen. Die Parameter R, βr, χ und ϑ wurden variiert, um hinsichtlich
der Abnahme des normierten Schubmodulus (G/G0) mit der zunehmenden
Scherdehnung, eine gute Übereinstimmung zwischen den berechneten und
den gemessenen Ergebnissen zu erzielen (Abbildung 6.3). Dabei wurden fol-
gende Werte für die Parameter festgelegt: R=0,00005, βr =0,6, χ=1,0 und
ϑ=10. Für die Berechnungen wurde weiterhin ein Erfahrungswert für den
Parameter mT =4 angenommen.
Die Parameter für das hypoplastische Modell nach von Wolffersdorff [vW96]
sowie das Modell nach Niemunis und Herle [NH97] sind in Tabellen 6.1
und 6.2 zusammengefasst. Weiterhin beträgt die Durchlässigkeit des San-
des kSand = 7 · 10−5m/s [TSP07] bei allen Berechnungen. Bei der Berech-
nung wurde ein Sättigungsgrad von 96% angenommen; hierfür beträgt der
Kompressionsmodul von Wasser 2MN/m2 [Her01].
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ϕc [
◦] hs0 [MPa] n0 ed0 ec0 ei0 α β
31 140 0,5 0,511 0,889 1,02 0,1 1,0
Tabelle 6.1: Parameter für das hypoplastische Modell nach von Wolffersdorff
[vW96].
R mR mT βr χ ϑ
0,00005 10,0 4,0 0,3 1,0 10,0
Tabelle 6.2: Parameter für das Modell nach Niemunis und Herle [NH97].
6.1.3 Beschreibung des numerischen Modelles
Für das 2D-Modell kam das Finite-Elemente-Programm Tochnog Profes-
sional [Rod16] zum Einsatz. Die Vernetzung wurde mit Hilfe der Software
GiD [GiD16] erzeugt. Das Netz wurde mit 897 Knoten und 1495 dreiknoti-
gen Elementen mit einer maximalen Elementgröße von 10mm hergestellt.
In der Nähe zur Oberfläche wurden Elemente mit einer maximalen Größe
von 3mm eingesetzt.
Die Randbedingungen sind so definiert, dass eine unrealistische Wellen-
reflektion an den Modellrändern verhindert wird. Der untere Rand ist in
vertikaler Richtung fixiert, während an der Oberseite und an den beiden
Dammböschungen keine kinematischen Bedingungen vorgeschrieben sind.
Die seismische Beanspruchung wird entsprechend dem Modellversuch als
ein horizontales Beschleunigungssignal auf der Unterseite des Modells auf-
gebracht (Abbildung 6.5). Damit auf der unteren Seite des Damms Ver-
schiebungen in horizontaler Richtung auftreten können, wurde die Erdbe-
benbeschleunigung nicht direkt auf der Dammunterseite sondern auf eine
unterliegende Metallplatte aufgebracht (Abbildung 6.4). Auf der Trennflä-
che zwischen der Metallplatte und dem Damm wurde ein Interface definiert.
Die Scherfestigkeit des Interfaces entspricht der Scherfestigkeit des Bodens.
Der Schubmodul G0 des Interfaces beträgt 100MPa und ist damit deutlich
höher als der Schubmodul des Bodens (siehe Abbildung 6.2).
Zur Herstellung des Anfangszustands wurde im ersten Schritt eine normale
Belastung von 1 kPa auf die Oberfläche des schwerelosen Bodens aufge-
bracht. Anschließend wurde die Schwerkraft auf den Wert 1 g erhöht und
die Porenzahl im gesamten Damm zum Wert e=0,66 bzw. e=0,72 entspre-
chend dem Modellversuch MV1 bzw. MV2 eingestellt. Um den Einfluss der
intergranularen Dehnungen während der Erhöhung der Zentrifugenbeschleu-
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Abbildung 6.4: Geometrie und Lasten des numerischen Modells.
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Abbildung 6.5: Beschleunigungssignal.
nigung zu eliminieren, wurde der Anfangswert der intergranularen Dehnung
in vertikaler Richtung auf -5 · 10−5 entsprechend dem Parameter R gesetzt.
Daraufhin wurde die Schwerkraft auf 50 g erhöht. Zur Gewährleistung der
numerischen Stabilität und zur Vermeidung der verschwindenden Steifig-
keit in der Nähe zur Oberfläche, wurde die Oberflächenlast während der
Erhöhung der Schwerkraft schrittweise auf 5 kPa erhöht.
Zur Beschreibung der Dränagebedingungen an der Dammkrone und an den
beiden Dammböschungen wurden die Werte des Porenwasserdrucks entspre-
chend den Werten des hydrostatischen Wasserdrucks entlang der Dammkro-
ne und der beiden Dammböschungen vorgeschrieben. Diese Werte wurden
mit der Erhöhung der Erdbeschleunigung angepasst und bleiben während
des Erdbebens konstant. Zur Gewährleistung des Gleichgewichts und zur
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Berücksichtigung des Wasserspiegels außerhalb des Modelldamms wurde der
äußere Wasserdruck als Normaldruck an der Dammkrone und an den beiden
Dammböschungen definiert.
6.1.4 Ergebnisse der Nachrechnung von MV1
Verformung des Damms
Abbildung 6.6 zeigt die gemessenen und berechneten Verschiebungen in-
nerhalb des Damms. Die berechneten Ergebnisse zeigen eine gute Überein-
stimmung mit dem Zentrifugenversuch. Sowohl beim Zentrifugenmodell als
auch bei der numerischen Berechnung bilden sich auf der linken Böschung
größere Horizontalverschiebungen als auf der rechten Böschung auf, obwohl
die rechte Böschung steiler ist. Die berechnete maximale Horizontalverschie-
bung beträgt ca. 21mm in der linken Böschung und ca. 18mm in der rechten
Böschung.
Abbildung 6.6: Gemessene und berechnete Verschiebungen im Damm.
Abbildung 6.7 stellt die Setzung der Dammkrone dar. Sowohl beim Zentri-
fugenversuch als auch bei der numerischen Berechnung nimmt die Setzung
mit der Zeit (bis zum Zeitpunkt 0,3 Sekunden) fast linear zu. Danach ändert
sich der Setzungsbetrag nur noch unwesentlich. Die berechnete Endsetzung
erreicht einen Wert von ca. 13mm, der nährungsweise doppel so groß wie
die gemessene Endsetzung von ca. 7mm ist. Die gemessene Endsetzung von
ca. 7mm wurde jedoch nicht gleichmäßig über die gesamte Dammkrone be-
obachtet. Abbildung 6.6 zeigt, dass die Setzungen in der Dammkrone mit
zunehmender Entfernung von den Böschungen abnehmen. Damit sind die
gemessenen Setzungen in der Mitte der Dammkrone die kleinsten Setzun-
gen.
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Abbildung 6.7: Setzung der Dammkrone.
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Abbildung 6.8: Zeitverlauf der Be-
schleunigung im Messpunkt ACC3.
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Abbildung 6.9: Zeitverlauf der Be-
schleunigung im Messpunkt ACC6.
Vergleich zwischen gemessenen und berechneten Beschleunigun-
gen
Abbildung 6.8 zeigt den Zeitverlauf der Beschleunigung an der unteren Sei-
te des Damms (Messpunkt ACC3 in Abbildung 6.1). Im Vergleich zu den
gemessenen Werten sind die berechneten Werte etwas nach oben verschoben
(positive Werte). Nichtsdestotrotz zeigen die berechneten Peak-Werte eine
gute Übereinstimmung mit den gemessenen Verläufen. Dies trifft ebenfalls
die absoluten Beträge zu.
In den Abbildungen 6.9 und 6.10 sind die Zeitverläufe der Beschleunigun-
gen in der Nähe zu den Dammböschungen dargestellt (vgl. Messpunkte
ACC6 und ACC7 in Abbildung 6.1). Die Messwerte zeigen eine relativ große
Peak-Beschleunigung in positiver Achsenrichtung (nach rechts) auf der lin-
ken Böschung und in negativer Achsenrichtung (nach links) auf der rechten
Böschung.
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Abbildung 6.10: Zeitverlauf der Be-
schleunigung im Messpunkt ACC7.
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Abbildung 6.11: Zeitverlauf der Be-
schleunigung im Messpunkt ACC8.
Der Zeitverlauf der Beschleunigung in der Nähe zur Dammkrone (vgl. Mess-
punkt ACC8 in Abbildung 6.1) ist in Abbidung 6.11 gezeigt. Im Vergleich
zu den gemessenen Werten sind die berechneten Werte zu groß. Die relativ
niedrigen Messwerte der Beschleunigung deuten vielleicht auf eine Boden-
verflüssigung hin. Diese Vermutung lässt sich jedoch mit der Entwicklung
der gemessenen Porenwasserdrücke innerhalb des Damms nicht bestätigen.
Entwicklung des Porenwasserdrucks
Beim Zentrifugenversuch wurde der Porenwasserdruck an sechs verschiede-
nen Messstellen registriert. Dementsprechend wurde der Porenwasserdruck
bei der numerischen Berechnung an denselben Stellen berechnet. Abbildun-
gen 6.12 und 6.13 stellen die Entwicklung der Porenwasserüberdrücke in der
Mitte des Damms dar (vgl. Punkte B und E in Abbildung 6.1). Sowohl im
Punkt B als auch im Punkt E zeigt die numerische Berechnung eine sehr
gute Übereinstimmung mit den Ergebnissen des Zentrifugenversuches.
Die Entwicklung der Porenwasserüberdrücke in der Nähe zum Böschungsfuß
ist in den Abbildungen 6.14, 6.15, entsprechend den Messpunkten A und C
in Abbildung 6.1, dargestellt. Die Ergebnisse aus dem Zentrifugenversuch
weisen einen großen Unterschied bei der Entwicklung des Porenwasserdrucks
(PWDs) zwischen Punkt A und Punkt C auf. Im Punkt A steigt der PWD
zunächst bis zu einem Wert von ca. 40 % der ursprünglichen effektiven Ver-
tikalspannung an und nimmt dann langsam ab. Dabei ist die Oszillation
innerhalb jedes Beschleunigungszyklus gering. Im Gegensatz dazu oszilliert
der PWD im Punkt C sehr stark innerhalb jedes Belastungszyklus. Wäh-
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rend die numerischen Ergebnisse eine akzeptable Übereinstimmung mit dem
Modellversuch für den Punkt A zeigen, weichen die berechneten Ergebnisse
von den gemessenen Ergebnissen für den Punkt C ab.
Die Abbildungen 6.16 und 6.17 zeigen die Entwicklung der Porenwasser-
überdrücke in der Nähe zur Mitte beider Dammböschungen (vgl. Punkte D
und F in Abbildung 6.1). Die Ergebnisse des Zentrifugenversuches zeigen
große Oszillationen des PWDs in den beiden Messpunkten D und F. Im
Punkt D bildet sich zunächst ein Porenwasserunterdruck, welcher sich im
Laufe des Versuches reduziert (nach ca. 0,2 Sekunden). Im Gegensatz zu
den gemessenen Ergebnissen weist die Berechnung einen deutlichen Aufbau
des PWDs in den beiden Punkten auf.
6.1.5 Diskussion
Die Ergebnisse der numerischen Berechnung zeigen eine relativ gute Über-
einstimmung mit dem Experiment, insbesondere für die Verschiebung des
Damms und die Porenwasserdrücke in Dammmitte. Die berechnete Setzung
der Dammkrone beträgt allerdings fast doppel soviel, wie die gemessene
Setzung. Dieser Unterschied lässt sich jedoch unter Berücksichtigung des
vorhandenen Spannungsniveaus erklären. Die maximale effektive mittlere
Spannung beträgt ca. 30 kPa und nimmt sogar nach Beginn des Erdbebens
stark ab. Die Kalibrierung der Parameter bei niedrigen Spannungen ist äu-
ßerst problematisch, denn es gibt nur sehr selten Laborergebnisse, die das
Bodenverhalten bei so kleinen Spannungen zeigen.
Für die Berechnungen von zyklischen bzw. dynamischen Problemen ist die
Kalibrierung der Volumenänderung infolge zyklischer Belastung sehr wich-
tig. Die Akkumulationseffekte werden häufig mit Hilfe von undränierten
Laborversuchen (undränierter Triaxialversuch) untersucht. Dabei wird der
Aufbau des Porenwasserdrucks unter undränierten Bedingungen als Maß-
stab für die Volumenänderung in dränierten Bedingungen betrachtet. Der
Aufbau des Porenwasserdrucks hängt jedoch nicht nur von der Volumenän-
derung sondern auch vom Sättigungsgrad der Probe ab. Das führt dazu, dass
die Volumenänderung unter dränierten Bedingungen fehlerhaft abgebildet
werden können, wenn die Parameter mit Hilfe des Aufbau des Porenwasser-
drucks unter undränierten Bedingungen kalibriert werden.
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Abbildung 6.12: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt B.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=42 kPa.
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Abbildung 6.13: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt E.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=15 kPa.
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Abbildung 6.14: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
A. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=19 kPa.
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Abbildung 6.15: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
C. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=17 kPa.
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Abbildung 6.16: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
D. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=8kPa.
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Abbildung 6.17: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt F.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=10 kPa.
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Der Vergleich zwischen den berechneten und den gemessenen Porenwasser-
drücken zeigt eine sehr gute Übereinstimmung für die beiden Messpunkte
in der Nähe zur Dammmitte (Punkte B und E). Die berechneten Poren-
wasserdrücke in der Nähe der Böschungen weisen hingegen eine schlechtere
Übereinstimmung auf. Dabei zeigen die gemessenen Werte in den Mess-
punkten C und F große Oszillationen, wobei kein bemerkbarer Aufbau des
PWDs statt findet. Im Messpunkt D bildet sich sogar ein negativer PWD
auf. In [MDA04] wurden diese Oszillationen und der negative PWD aus-
führlich diskutiert.
In der Nähe zu den Dammböschungen werden schon vor dem Erdbeben
relativ große Scherspannungen mobilisiert. Wenn das Erdbeben eine Bewe-
gung in Richtung des Böschungsfußes hervorruft, werden dadurch zusätzli-
che Scherspannungen initiiert. Damit kann beim mitteldichten bzw. dichten
Sand das Spannungsverhältnis erreicht werden, das zu einer Dilatanz unter
dränierten Bedingungen bzw. zum Abbau des PWDs unter undränierten Be-
dingungen führt. Die Änderung der Bewegung in Richtung des Böschungs-
kopfs führt dazu, dass das Spannungsverhältnis wieder abnimmt, was zu ei-
ner Kontraktanz unter dränierten Bedingungen bzw. zum Aufbau des PWDs
unter undränierten Bedingungen führt. Bei jedem Zyklus entsteht also eine
Dilatanz und Kontraktanz bzw. ein Abbau und Aufbau des PWDs, was zu
großen Schwankungen, wie in den Messpunkten C und F, führt. Je nach
der Größe der Scherspannung vor dem Erdbeben, der Stärke des Erdbebens
und der Porenzahl ist die Dilatanz oder die Kontraktanz maßgebender und
dementsprechend akkumuliert sich entweder Porenwasserüber- oder Poren-
wasserunterdruck.
Bei der numerischen Berechnung wurde, zur Gewährleistung der nume-
rischen Stabilität, eine Oberflächenlast von 5 kPa normal auf die beiden
Dammböschungen aufgebracht. Diese Oberflächenlast führt jedoch dazu,
dass das mobilisierte Spannungsverhältnis in der Nähe zur Böschungsober-
fläche geringer wird. Als Folge wird das kritische Spannungsverhältnis bei
Bewegung in Richtung des Böschungsfußes nicht erreicht und es findet kaum
eine Dilatanz bzw. ein Abbau des PWDs statt. Dementsprechend wird bei
der numerischen Berechnung ein positiver PWD auch in der Nähe zur Bö-
schungsoberfläche beobachtet.
Um den Einfluss der Oberflächenlast von 5 kPa auf die Dammböschun-
gen zu untersuchen, wurde eine Berechnung mit einer Oberflächenlast von
1 kPa durchgeführt. Abbildungen 6.18 und 6.19 zeigen die Entwicklung des
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Abbildung 6.18: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
C. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0 = 17 kPa.
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Abbildung 6.19: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt F.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=10 kPa.
PWDs für die Messpunkte C und F. In beiden Messpunkten zeigt die Be-
rechnung mit 1 kPa eine bessere Übereinstimmung mit dem Experiment,
hinsichtlich der Schwankungen und dem Aufbau des PWDs. Die Berech-
nung wurde jedoch aufgrund des sehr niedrigen Spannungsniveaus bereits
nach 0,15 Sekunden infolge Konvergenzprobleme abgebrochen.
Im Rahmen einer Projektarbeit wurde in [Bac15] eine numerische Nach-
rechnung für eine andere Modellböschung aus [TUMRA02] durchgeführt.
Dabei wurde auch das hypoplastische Modell nach von Wolffersdorff mit in-
tergranularen Dehnungen nach Niemunis und Herle verwendet. Eine etwas
geänderte Kalibrierungsprozedur führte zu leicht abweichenden Bodenpara-
metern für den „Nevada Sand“. Die Berechnungsergebnisse zeigen eine gute
Übereinstimmung mit dem Modellversuch. Die Verformung der Böschung
konnte numerisch gut abgebildet werden. Die berechnete Entwicklung des
PWDs in den Bereichen, die von der Böschung entfernt sind, zeigte eben-
falls eine sehr gute Übereinstimmung mit den gemessenen Werten. Auch die
berechnete Beschleunigung innerhalb des Damms weiste eine gute Überein-
stimmung mit dem Experiment auf.
6.1.6 Berechnung mit neu ermittelten Parametern
Die im Abschnitt 6.1.2 ermittelten Parameter wurden so kalibriert, dass
die Abhängigkeit des maximalen Schubmoduls G0 von der mittleren Span-
nung und die Abnahme des Schubmoduls mit der Scherdehnung realistisch
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abgebildet werden. Dabei wurde der Aufbau vom PWD in undränierten
Bedingungen und die akkumulierte Volumenänderung in dränierten Bedin-
gungen nicht direkt berücksichtigt. Für das betrachtete Randwertproblem
spielt jedoch der Aufbau des PWDs bzw. die Akkumulation von bleibenden
Verformungen infolge zyklischer Belastung eine wesentliche Rolle. Deshalb
wurden die Parameter für den Nevada Sand neu ermittelt. Das Augenmerk
bei der Neuermittlung lag einerseits auf der Abhängigkeit des Schubmo-
duls G0 von der mittleren Spannung und der Abnahme des Schubmoduls
mit der Scherdehnung. Andererseits wurde jedoch auch der PWD-Aufbau
infolge zyklischer Belastung bei der Ermittlung einbezogen.
Modifizierung der Parameter
Die Parameter ϕc, ed0, ec0, ei0 und α bleiben wie in Abschnitt 6.1.2. Der Pa-
rameter β=1,1 wurde so ermittelt, dass die berechneten Werte von G0 mit
der aus Laborergebnissen ermittelten Werten bei unterschiedlichen Lage-
rungsdichten übereinstimmen (Abbildung 6.20). Zur Kalibrierung des Auf-
baus von PWD wurde bei der Nachrechnung von zyklischen undränier-
ten Triaxialversuchen nicht nur die Abnahme des Schubmoduls mit zuneh-
mender Scherdehnung sondern auch die Abnahme der effektiven mittleren
Spannung mit der Zyklenzahl ausgewertet und mit den Laborergebnissen
[AMHF92] verglichen. Damit wurden die ParametermR=5, hs0=500 MPa,
n0=0,5, R=0,00005, βr =0,2, χ=1,0 und ϑ=10 ermittelt. Die neuen Pa-
rameter für das hypoplastische Modell nach von Wolffersdorff [vW96] sowie
das Modell nach Niemunis und Herle [NH97] sind in den Tabellen 6.3 und
6.4 zusammengefasst. Wie in Abbildungen 6.20, 6.21 und 6.22 zu sehen
ist, kann mit den neu ermittleten Parametern sowohl die Abhängigkeit des
Schubmoduls G0 von der mittleren Spannung und die Abnahme des Schub-
moduls mit der Scherdehnung als auch der Aufbau von PWD realistisch
abgebildet werden.
Der Zentrifugenversuch wurde anschließend mit den modifizierten Parame-
tern neu nachgerechnet. Hierfür wurde das gleiche numerische Modell mit
dem Anfangzustand wie in Abschnitt 6.1.3 verwendet.
ϕc [
◦] hs0 [MPa] n0 ed0 ec0 ei0 α β
31 500 0,5 0,511 0,8887 1,02 0,1 1,1
Tabelle 6.3: Modifizierte Parameter von Nevada Sand für das hypoplastische
Modell nach von Wolffersdorff [vW96].
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R mR mT βr χ ϑ
0,00005 5,0 3,0 0,2 1,0 10,0
Tabelle 6.4: Modifizierte Parameter von Nevada Sand für das Modell nach
Niemunis und Herle [NH97].
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Abbildung 6.22: Abbau der effektiven Spannung mit der Zyklenzahl.
Verformung des Damms
Abbildungen 6.23 zeigt die gemessenen und berechneten Verschiebungen
innerhalb des Damms. Die berechneten Ergebnisse zeigen eine sehr gute
Übereinstimmung mit dem Zentrifugenversuch. Die Übereinstimmung mit
den Versuchsergebnissen ist bei der Berechnung mit den modifizierten Pa-
rametern (Abbildung 6.23) deutlich besser als bei der Berechnung mit den
Parametern aus Abschnitt 5.1.2 (Abbildung 6.6). Abbildung 6.24 stellt die
Setzung der Dammkrone dar. Die mit den modifizierten Parametern be-
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Abbildung 6.23: Gemessene und neu berechnete Verschiebungen des Damms
(MV1).
Abbildung 6.24: Setzung der Dammkrone (MV1).
rechnete Setzung von ca. 9mm zeigt ebenfalls eine deutlich bessere Über-
einstimmung mit dem Zentrifugenversuch, im Vergleich zur Setzung aus der
Berechnung mit den ursprünglichen Parametern.
Entwicklung des Porenwasserdrucks
Abbildungen 6.25-6.30 zeigen die Entwicklungen der PWD in den verschie-
denen Messstellen. Die Berechnungen mit den neuen und alten Parametern
zeigen eine ähnliche Entwicklung des PWDs in der Dammmitte (vgl. Punkte
B und E in Abbildung 6.1). Dabei liefern beide Berechnungen eine sehr gu-
te Übereinstimmung mit dem Modellversuch (Abbildungen 6.25 und 6.26).
Im Gegensatz zu den Ergebnissen in Dammmitte zeigen die beiden Punk-
te in der Nähe zum Böschungsfuß große Unterschiede bei der Entwicklung
des PWDs. Die Berechnung mit den neuen Parametern zeigt eine deutlich
bessere Übereinstimmung mit dem Modellversuch als die Berechnung mit
den alten Parametern (Abbildungen 6.27 und 6.28). Die Entwicklung des
PWDs in der Nähe zur Mitte ist in beiden Berechnungen sehr ähnlich. Da-
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bei weichen die berechneten Porenwasserdrücke von den gemessenen Werten
jedoch deutlich ab (Abbildungen 6.29 und 6.30).
Insgesamt zeigen beide Berechnungen eine gute Übereinstimmung mit dem
Modellversuch sowohl bei der Dammverformung als auch beim Aufbau von
PWD. Die Berechnung mit den modifizierten Parametern aus den Tabellen
6.3 und 6.4 liefert jedoch deutlich bessere Ergebnisse als die Berechnung
mit den Parametern aus den Tabellen 6.1 und 6.2. Das liegt daran, dass der
Aufbau vom PWD infolge zyklischer Beanspruchung bei der Ermittlung der
modifizierten Parameter miteinbezogen wurde.
Die oben vorgestellten Berechnungen zeigen, dass die Anwendung von fort-
geschrittenen Stoffmodellen nicht garantieren kann, dass die daraus ent-
standenen Ergebnisse gut sind. Die Verwendung von einem fortgeschritte-
nen Stoffmodell kann nur in Verbindung mit der richtigen Ermittlung der
Modellparameter zu guten Ergebnissen führen
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Abbildung 6.25: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt B.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=42 kPa.
Abbildung 6.26: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt E.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=15 kPa.
Abbildung 6.27: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
A. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=19 kPa.
Abbildung 6.28: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
C. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=17 kPa.
Abbildung 6.29: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
D. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=8kPa.
Abbildung 6.30: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt F.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=10 kPa.
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6.1.7 Nachrechnung des Erddamms aus lockerem Sand (MV2)
Für die Nachrechnung des Zentrifugenversuches bei einer bezogenen La-
gerungsdichte von 43% wurden die modifizierten Stoffparameter aus den
Tabellen 6.3 und 6.4 eingesetzt. Das numerische Modell enspricht dem im
Abschnitt 5.1.2 beschriebenen Modell. Hierfür wurde im Anfangzustand eine
Porenzahl von e=0,72 entsprechend dem Modellversuch MV2 vorgegeben.
Verformung des Damms
Abbildungen 6.31 zeigt die gemessenen und berechneten Verschiebungen
innerhalb des Damms. Die berechneten Ergebnisse zeigen eine sehr gute
Übereinstimmung mit dem Zentrifugenversuch. Die Setzung der Dammkro-
ne ist in Abbildung 6.32 dargestellt. Sowohl beim Zeitverlauf der Setzung
während des Erdbebens als auch bei der Endsetzung liegen die berechneten
und gemessenen Werte sehr nah beieinander.
Abbildung 6.31: Gemessene und berechnete Verschiebungen des Damms
(MV2).
Entwicklung des Porenwasserdrucks
Abbildungen 6.33 und 6.34 zeigen die Entwicklung der Porenwasserüber-
drücke in der Mitte des Damms (vgl. Punkte B und E in Abbildung 6.1).
Sowohl im Punkt B als auch im Punkt E zeigt die numerische Berechnung
eine sehr gute Übereinstimmung mit den Ergebnissen des Zentrifugenver-
suches. Im Gegensatz dazu weisen die berechenten Porenwasserüberdrücke
in den böschungsnahen Messpunkten A, C, D und F größere Differenzen
zu den gemessenen Werten (Abbildungen 6.35, 6.36, 6.37 und 6.38) auf. Im
Vergleich zum Modellversuch MV1 treten beim MV2 in den böschungsna-
hen Bereichen noch größere Oszillationen des PWDs auf, was in der nume-
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Abbildung 6.32: Setzung der Dammkrone (MV2).
rischen Nachrechnung wiederum nicht abgebildet werden kann. Der Grund
liegt wahrscheinlich darin, dass die Peak-Scherfestigkeit des Sandes im MV2
kleiner als beim dichteren Sand im MV1 ist. Das führt dazu, dass der Grenz-
zustand des Bodens in den böschungsnahen Bereichen im MV2 schneller als
im MV1 erreicht wird, was wiederum größere PWD-Oszillationen im MV2
zur Folge hat, siehe auch Abschnitt 5.1.5.
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Abbildung 6.33: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt B.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=42 kPa.
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Abbildung 6.34: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt E.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=15 kPa.
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Abbildung 6.35: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
A. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=19 kPa.
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Abbildung 6.36: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
C. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=17 kPa.
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Abbildung 6.37: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt
D. Vertikalspannung vor dem Erd-
beben: σ′0=8kPa.
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Abbildung 6.38: Entwicklung des
Porenwasserdrucks im Messpunkt F.
Vertikalspannung vor dem Erdbe-
ben: σ′0=10 kPa.
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6.2 Nachrechnung eines Zentrifugenversuches ei-
ner wassergesättigten Sandschicht unter Erd-
beben
6.2.1 Das Zentrifugenmodell
Der Zentrifugenversuch mit einer wassergesättigten Sandschicht wurde am
Rensselaer Polytechnic Institute (RPI) durchgeführt ([TSP07] nach [AED97]).
Dafür wurde ein feiner, enggestufter Nevada Sand verwendet. Die Sand-
schicht in einer Höhe von 20 cm wurde in einer Laminarbox bei einer bezo-
genen Lagerungsdichte von 40% eingebaut. Danach wurde die Zentrifugen-
beschleunigung von 50 g aufgebracht. Am unteren Rand der Laminarbox
wurde die Erdbebenbeschleunigung mit einer maximalen Beschleunigung
von ca. 0,2 g (im Prototyp) in horizontaler Richtung aufgebracht (Abbil-
dung 6.40). Die Entwicklung des Porenwasserdrucks während des Versuches
wurde mit Hilfe von Porenwasserdruckaufnehmern an verschiedenen Stellen
erfasst (p1-p4 in Abbildung 6.39). Weiterhin wurde die Oberflächensetzung
mit einem linearen variablen Differentialsensor (LVDT) aufgenommen.
P1
P2
P3
P4
LVDT
20
 c
m
45,72 cm
Abbildung 6.39: Modellgeometrie
und die Orte der Sensoren.
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Abbildung 6.40: Beschleunigungs-
signal für den Versuch nach Abbil-
dung 6.39.
6.2.2 Das numerische Modell
Die numerische Nachrechnung wurde mit dem Finite-Elemente-Programm
Tochnog Professional [Rod16] durchgeführt. Das 2D-Netz mit 920 vierkno-
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tigen Elementen wurde mit Hilfe der Software GiD [GiD16] erzeugt. Die
Randbedingungen wurden entsprechend der Laminarbox definiert. Der lin-
ke und rechte Modellrand sind miteinander gekoppelt, sodass die beiden
Ränder auf gleicher Höhe nicht nur dieselbe Geschwindigkeit in vertika-
ler und horizontaler Richtung sondern auch denselben Porenwasserdruck
aufweisen. Der untere Rand ist in vertikaler Richtung fixiert, während kei-
ne kinematischen Beschränkungen an der Oberseite vorgegeben sind. Der
Grundwasserspiegel liegt an der GOK. Die seismische Beanspruchung wur-
de entsprechend dem Erdbebensignal (Abbildung 6.40) als horizontale Be-
schleunigung an der unteren Seite der Bodenschicht aufgebracht. Der An-
fangszustand wurde entsprechend der Durchführung des Zentrifugenversu-
ches erzeugt (siehe auch Abschnitt 4.2.2). Die Diskretisierungen wurden mit
einer Elementenlänge von 1 cm und einem Zeitschritt von 1 · 10−5 s durch-
geführt. Als Stoffmodell wurde das hypoplastische Modell nach [vW96] mit
den intergranularen Dehnungen nach [NH97] verwendet. Als Modellpara-
meter wurden dieselben Parameter für Nevada Sand genommen, die für die
Berechnungen in den Abschnitten 6.1.6 und 6.1.7 zum Einsatz kamen (Ta-
bellen 6.3 und 6.4). Weiterhin wurde ein Wasserkompressionsmodul von 2
MN/m2 entsprechend einem Sättigungsgrad von 96 % angenommen.
6.2.3 Berechnungsergebnisse
Abbildungen 6.41, 6.42, 6.43 und 6.44 zeigen die Entwicklung des PWDs
in verschiedenen Messpunkten (P1 - P4). Der PWD nimmt in den Punkten
P1, P2 und P3 schnell zu und erreicht maximale Werte, die jeweils den Ver-
tikalspannungen in den betrachteten Tiefen vor dem Erdbeben entsprechen.
Damit tritt eine Bodenverflüssigung in diesen Punkten auf. Der PWD im
Punkt P4 nimmt stark zu, erreicht jedoch nicht den Wert der Vertikalspan-
nung im Punkt P4 vor dem Erdbeben. Damit lässt sich keine Bodenver-
flüssigung in den tiefliegenden Bereichen (unterhalb P4) beobachten. Die
numerisch berechneten Porenwasserdrücke zeigen eine hervorragende Über-
einstimmung mit den gemessenen Werten. Auch die berechnete Abnahme
des PWDs in den Punkten P3 und P4 im Zeitbereich von 0,25 bis 0,4 s
stimmt mit dem Experiment überein, was auf eine realistische Abbildung
der Durchlässigkeit hindeutet.
Die Oberflächensetzung infolge der seismischen Beanspruchung ist in Abbil-
dung 6.45 dargestellt. Die im Zentrifugenversuch gemessene Setzung nimmt
während des Erdbebens fast linear zu und erreicht einen Wert von 4mm
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Abbildung 6.41: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P1.
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Abbildung 6.42: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P2.
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Abbildung 6.43: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P3.
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Abbildung 6.44: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P4.
am Versuchsende. Bei der numerischen Simulation wurde eine Setzung von
3 mm am Ende der Berechnung ermittelt. Der Verlauf der Zeitsetzungs-
kurve deutet auf eine Abhängigkeit von der Entwicklung des PWDs in den
Punkten P3 und P4 hin. Im Zeitbereich von 0 bis 0,1 s nimmt der berechnete
PWD schneller als der gemessene PWD zu. Gleichzeitig zeigt die Berech-
nung eine größere Setzung im Vergleich zum Versuch. Im Zeitbereich von
0,1 bis 0,2 s ergibt die numerische Berechnung einen sehr kleinen bis gar
keinen Anstieg des PWDs, während der PWD im Zentrifugenversuch wei-
ter zunimmt. Demensprechend ist die Zunahme der gemessenen Setzung im
Zeitbereich 0,1 bis 0,2 s deutlich schneller als der berechnete Wert. Nichts-
destotrotz beträgt die berechnete Endsetzung 75% der gemessenen Endset-
zung, was als eine gute Übereinstimmung bewertet werden kann.
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Abbildung 6.45: Gemessene und berechnete Oberflächensetzung.
6.3 Von der Zentrifuge zum Prototyp
6.3.1 Rolle der Skala
Ein numerisches Modell in der Prototypskala wird anhand des Modells in
der Zentrifugenskala aus Abschnitt 6.2.2 entwickelt. Hierfür wurden die Ska-
lierungsfaktoren aus Tabelle 3.1 verwendet. Das Modell besteht dementspre-
chend aus einer Sandschicht mit einer Höhe von 10m. Die Breite des Modells
ist 2m (In Abschnitt 6.3.3 wird gezeigt, dass die Modellbreite keinen Ein-
fluss auf die Ergebnisse hat). Die Randbedingungen entsprechen denjenigen
aus dem Modell in der Zentrifugenskala, Abbildung 6.46. Die Berechnung
wurde mit einer Elementlänge von 0,5m und einem Zeitschritt von 5 · 10−4 s
durchgeführt.
Das Stoffmodell sowie die Modellparameter sind, wie bei der Nachrech-
nung des Zentrifugenversuches, unverändert geblieben. Im Anfangzustand
hat der Sand eine bezogene Lagerungsdichte von Id=40%. Die geostati-
schen Spannungen sowie die druckabhängige Porenzahl wurden analog zum
Abschnitt 4.1.1 ermittelt und sind in Abbildung 6.47 präsentiert. Aufgrund
des vorhandenen Grundwasserspiegels wurde die Wichte unter Auftrieb für
die Berechnung der Spannungen verwendet. Weiterhin wurde ein hydro-
statischer Wasserdruck entsprechend dem Grundwasserspiegel vorgegeben
(siehe Abbildung 6.47 rechts). Der vorgegebene Anfangszustand entspricht
damit dem Zustand im Zentrifugenmodell nach Aufbringung der Zentrifu-
genbeschleunigung von 50 g.
Die unterschiedlichen Skalierungsfaktoren zwischen der Zentrifuge und dem
Prototyp führen zu Problemen, wie in Abschnitt 3.4 beschrieben. Da bei
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Abbildung 6.46: Geometrie des Modells in der Prototypskala.
dem im Abschnitt 6.2.2 beschriebenen Zentrifugenversuch Wasser als Po-
renfluid verwendet wurde, beträgt der Skalierungsfaktor für die Konsolida-
tionszeit 1
N2
, wenn der gleiche Boden und das gleiche Porenfluid zur Berech-
nung in der Prototypskala verwendet werden. Im Gegensatz dazu beträgt
der Skalierungsfaktor für die Zeit bei dynamischer Beanspruchung 1N . Um
beide Skalierungsfaktoren für die Zeit zu harmonisieren, wird die Durch-
lässigkeit bei der numerischen Nachrechnung in der Prototypskala N mal
erhöht, was einer Durchlässigkeit von k=3,5 · 10−3m/s entspricht. Damit
beträgt der Skalierungsfaktor sowohl für die Konsolidierungszeit als auch für
die Zeit bei dynamischer Beanspruchung 1N . Zum Vergleich wurde auch eine
Berechnung mit der Prototypskala jedoch mit einer unveränderten Durch-
lässigkeit von kSand=7 · 10−5m/s durchgeführt.
Abbildungen 6.48, 6.49, 6.50 und 6.51 stellen die Entwicklungen des PWDs
in den Punkten P1- P4 für die Berechnungen in der Zentrifugens- und Pro-
totypskala im Vergleich zu den Ergebnissen aus dem Modellversuch dar. Die
Berechnung in der Prototypskala mit einer erhöhten Durchlässigkeit liefert
genau die gleichen Ergebnisse wie die Berechnung in der Zentrifugenskala.
Bei der Berechnung ohne Erhöhung der Durchlässigkeit baut sich der PWD
fast wie bei den anderen Berechnungen auf, bleibt jedoch ab dem Zeitpunkt
0,25 s unverändert. Im Gegensatz dazu nimmt bei den anderen Berechnun-
gen bzw. beim Zentrifugenversuch der PWD ab diesem Zeitpunkt infolge
der Konsolidierung deutlich ab.
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Abbildung 6.47: Verteilung von effektiven Spannungen und Porenzahl und
Wasserdruck im Anfangszustand.
Hiermit konnte nachgewiesen werden, dass die Berechnungen in der Prototyps-
und Zentrifugenskala identische Ergebnisse liefern, wenn alle Skalierungsfak-
toren korrekt sind. Das Modell in der Prototypskala und mit der erhöhten
Durchlässigkeit kSand=3,5 · 10−3m/s entspricht keiner realen in-situ Bo-
denschicht sondern nur dem Zentrifugenversuch. Hierfür wurde die Durch-
lässigkeit für Nevada Sand künstlich erhöht, um die im Zentrifugenmodell
kurze Konsolidierungszeit infolge der kürzeren Dränagewege im Prototyp
berücksichtigen zu können. Damit konnte die Berechnung am Zentrifugen-
versuch validiert werden, da die nachgerechneten Ergebnisse mit den ge-
messenen Werten übereinstimmen. Das Modell in der Prototypskala und
mit der unveränderten Durchlässigkeit von kSand=7 · 10−5m/s entspricht
hingegen einer Bodenschicht im Feld.
6.3.2 Rolle des Beschleunigungssignals
Der Zeitverlauf der Beschleunigung während eines Erdbebens kann durch
einen äquivalenten harmonischen Zeitverlauf approximiert werden [Tah15].
Um den Unterschied zwischen dem Erdbebenzeitverlauf und einem davon
abgeleiteten harmonischen Zeitverlauf zu untersuchen, wurde das Proto-
typmodell mit der ursprünglichen Durchlässigkeit für ein sinusförmiges Be-
schleunigungssignal berechnet und mit der Berechnung für ein Erdbeben-
signal verglichen. Das Sinussignal hat eine maximale Beschleunigung von
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Abbildung 6.48: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P1.
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Abbildung 6.49: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P2.
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Abbildung 6.50: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P3.
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Abbildung 6.51: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P4.
65% der maximalen Erdbebenbeschleunigung und liegt damit bei 1,3m/s2,
was der Empfehlung von [See75] entspricht. Das Sinussignal besteht aus 20
Zyklen mit der Amplitude von 1,3m/s2 bei einer Frequenz von 2 Hz und
entspricht somit in etwa der Frequenz und Zyklenzahl des Erdbebensignals
(Abbildung 6.52).
Die Entwicklung des PWDs in den Punkten P1- P4 für die beiden Beschleu-
nigungssignale ist in Abbildungen 6.53, 6.54, 6.55 und 6.56 gezeigt. Der
PWD steigt infolge des Sinussignals bei allen betrachteten Punkten schnell
bis zu einem Maximalwert an. Im Vergleich zur Berechnung mit dem Sinus-
signal steigt der PWD bei der Berechnung mit dem Erdbebensignal zwar
zunächst schnell an, der Anstieg verlangsamt sich jedoch und erreicht die
Peakwerte deutlich später. Nichtsdestotrotz sind die Peakwerte in den bei-
den Berechnungen praktisch gleich. Der Grund für den schnellen Aufbau des
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Abbildung 6.52: Erdbeben- vs. Sinussignal.
PWDs beim Sinussignal liegt wahrscheinlich daran, dass beim Erdbebensi-
gnal mehrere kurze Zyklen mit kleinen Amplituden innerhalb jedes großen
Zyklus auftreten (Abbildung 6.52 links). Diese kurzen Zyklen führen dazu,
dass sich die Belastungsrichtung mehrmals innerhalb eines großen Zyklus
ändert, was eine Erhöhung der Steifigkeit entsprechend der Steifigkeit bei
sehr kleinen Dehnungen verursacht. Bei der Ableitung des Sinussignals aus
dem Erdbebensignal werden diese kleine Zyklen nicht berücksichtigt. Das
bedeutet, dass mehrere kleine Zyklen im Erdbebensignal geglättet werden,
was zum schnelleren Aufbau des PWDs infolge des Sinussignals führt.
In einem Erdbebensignal existieren in der Regel unterschiedliche Amplitu-
den mit unterschiedlichen Frequenzen. Es ist daher unwahrscheinlich, dass
sich ein Signal aus einem vergangenen Erdbeben in der Zukunft wieder-
holt. Selbst bei ein und demselben Erdbeben werden an unterschiedlichen
Messstellen unterschiedliche Signale registriert. Deshalb ist der Vergleich
zwischen den Wirkungen von unterschiedlichen Erdbeben schwierig, insbe-
sonders wenn die Nichtlinearität des Bodenverhaltens berücksichtigt werden
muss. Auch die Wirkung von harmonischen Signalen entspricht nicht der
Jenigen eines Erdbebensignals. Der Vorteil der harmonischen Signale liegt
jedoch darin, dass der Einfluss aus Frequenz und Beschleunigungsamplitude
einfach definiert und untersucht werden kann. Deshalb werden harmonische
Signale für alle nachfolgenden Berechnungen in diesem Kapitel verwendet.
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Abbildung 6.53: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P1 für die Berechnung
mit einem sinusförmigen Beschleuni-
gungssignal.
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Abbildung 6.54: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P2 für die Berechnung
mit einem sinusförmigen Beschleuni-
gungssignal.
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Abbildung 6.55: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P3 für die Berechnung
mit einem sinusförmigen Beschleuni-
gungssignal.
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Abbildung 6.56: Gemessener und
berechneter Porenwasserdruck im
Punkt P4 für die Berechnung
mit einem sinusförmigen Beschleuni-
gungssignal.
6.3.3 Parameterstudie
Referenzberechnung
Um eine systematische Parametersudie durchführen zu können, wurde zu-
nächst eine Referenzberechnung durchgeführt. Hierfür wurde eine dynami-
sche Beanspruchung in Form von sinusförmigen Beschleunigungswellen mit
der Amplitude von 1,3m/s2 und der Frequenz 2Hz wie in Abbildung 6.52
aufgebracht. Weiterhin wurden in der Referenzberechnung vierknotige Ele-
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mente mit einer Elementlänge von 0,2m und einem Zeitschritt von 5 · 10−4 s
verwendet. Bis auf diese Änderungen entspricht das numerische Modell bei
der Referenzberechnung dem Modell in der Prototypskala von Abschnitt
6.3.1.
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Abbildung 6.57: Porenwasserdruck in unterschiedlichen Tiefen (a) und Set-
zung der Oberfläche (b) für die Referenzberechnung.
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Abbildung 6.58: Beschleunigung auf der Oberfläche (a) und Scherdehnung
in der Modellmitte (b) (Punkt P3 in Abbildung 6.46) für die Referenzbe-
rechnung.
Abbildung 6.57 (a) zeigt die Entwicklung des Porenwasserdrucks in un-
terschiedlichen Tiefen. Der Porenwasserdruck (normiert über die effektive
Vertikalspannung in der jeweiligen Tiefe) steigt schnell und unabhängig von
der Tiefe nach ca. 3 Zyklen bis zu einem Wert von 1 an. Die Zunahme des
PWDs verursacht eine Abnahme der Vertikalspannung im gleichen Betrag,
da die totalen Vertikalspannungen σyy unverändert bleiben. Das führt da-
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zu, dass die effektive Vertikalspannung vollständig verschwindet und eine
Bodenverflüssigung auftritt.
In Abbildung 6.57 (b) ist die Setzung an der Oberfläche (Punkt P0 in Ab-
bildung 6.46) dargestellt. Die Setzung nimmt, entsprechend dem Aufbau
des PWDs, zunächst schnell zu und erreicht ca. 100mm nach 5 Sekunden.
Danach bleibt die Setzung quasi konstant, was auf eine lange Konsolida-
tionszeit im Vergleich zum betrachteten Zeitraum von 25 Sekunden hin-
deutet. Die Setzung entsteht hier also als direkte Folge des Aufbaus von
PWD unter Berücksichtigung der Wasserkompressibilität. Eine vollständi-
ge Verflüssigung der Bodenschicht führt dazu, dass die effektive Spannung
verschwindet und sich ein PWD in Höhe der ursprünglichen effektiven Ver-
tikalspannung aufbaut. In dieser Referenzberechnung entspricht der PWD
der Vertikalspannung in Abbildung 6.47, was eine mittlere Zunahme des
PWDs von ca. ∆u=49 kPa bedeutet. Die Setzung infolge des PWDs kann
dann wie folgt berechnet werden:
s = ε ·H = ∆u
E
· n ·H
s =
49
2000
· 0,42 · 10 = 0,105 m = 102,9 mm
mit
s: Setzung,
ε: Dehnung,
∆u: Porenwasserdruck,
E: Kompressionsmodul des Wassers,
n: Porosität und
H: Höhe der Bodenschicht.
Abbildung 6.58 (a) zeigt die Horizontalbeschleunigung der Oberfläche (Punkt
P0 in Abbildung 6.46). Im Vergleich zur Eingabebeschleunigung wird die
Beschleunigung in den ersten 3 Zyklen um bis zu 50% vergrößert. Danach
hat die Beschleunigung eine konstante Amplitude, die viel geringer als die
Eingabebeschleunigung von 1,3m/s2 ist.
Die Entwicklung der Scherdehnung im Punkt P3 ist in Abbildung 6.58 (b)
dargestellt. Zunächst tritt eine relativ hohe Scherdehnungsamplitude von
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bis zu 0,003 infolge der ersten Belastungszyklen auf. Danach findet eine
Akkumulation der Scherdehnung statt.
Die starke Abnahme der Beschleunigung und die Akkumulation der Scher-
dehnung nach dem dritten Zyklus lassen sich mit der Entwicklung des PWDs
erklären (Abbildung 6.57 a). Bis zum dritten Zyklus erreicht der PWD ma-
ximale Werte und die effektiven Spannungen verschwinden, was als Boden-
verflüssigung bezeichnet wird. Der verflüssigte Boden kann jedoch keine
Scherspannungen aufnehmen. Als Folge der Verflüssigung können sich die
Scherwellen bzw. die Erdbebenbeschleunigungen nicht mehr nach oben aus-
breiten, was eine starke Abnahme der Beschleunigung verursacht.
Einfluss der Randbedingungen
Die verwendeten kinematischen Randbedingungen sollen verhindern, dass
unrealistische Wellenreflektionen auftreten. Um die Funktion der gewählten
Randbedingungen zu überprüfen, wurden Berechnungen mit unterschiedli-
chen Modellbreiten B (2, 6 und 10m) durchgeführt. Alle anderen Parame-
tern entsprechen der Referenzberechnung. Abbildung 6.59 zeigt den Aufbau
von PWD in Modellmitte sowie die Beschleunigung an der Oberfläche für
diese Berechnungen. Die Ergebnisse stimmen perfekt überein, was sowohl
den PWD als auch die Horizontalbeschleunigung betrifft. Die Berechnun-
gen zeigen damit, dass das Modell eine eindimensionale Wellenausbreitung
repräsentiert, unabhängig von der Modellbreite. Deshalb wurden alle nach-
folgenden Berechnungen mit der Modellbreite B=2m durchgeführt, um den
Rechenaufwand zu minimieren.
Elementtyp
Um den Einfluss des gewählten Elementtyps zu überprüfen, wurden Berech-
nungen mit unterschiedlichen Elementen durchgeführt. Neben den vierkno-
tigen Elementen in der Referenzberechnung, wurden dreiknotige Elemente
sowie neunknotige Elemente verwendet (Abbildung 6.60). Die räumliche
Diskretisierung des Modells erfolgte mit der gleichen Position und Anzahl
der Knoten, unabhängig vom verwendeten Elementtyp. Alle in Tochnog ver-
wendeten Elemente sind isoparametrische Elemente mit den jeweils für den
Elementtyp üblichen Interpolationsfunktionen [Bat02]. Diese werden für die
Ermittlung der Geometrie, der Verschiebungen und des Porenwasserdrucks
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Abbildung 6.59: Porenwasserdruck in Modellmitte (a) und Beschleunigung
an der Oberfläche (b) für die Berechnungen mit unterschiedlichen Modell-
breiten.
verwendet. Abbildung 6.61 zeigt die Entwicklung des PWDs in Modell-
mitte sowie die Beschleunigung an der Oberfläche. Sowohl beim PWD als
auch bei der Beschleunigung sind kaum Unterschiede zwischen den 3 ver-
wendeten Elementtypen zu erkennen. Lediglich ab der Zeit t= 7 s zeigen
die unterschiedlichen Elementtypen eine kleine Abweichung im PWD. Die-
se Abweichung ist vernachlässigbar und tritt erst auf, wenn sich der Boden
in einem verflüssigten Zustand befindet. Deshalb können die Berechnungs-
ergebnisse als unabhängig vom Elementtyp betrachtet werden. Bei allen
nachfolgenden Berechnungen werden vierknotige Elemente verwendet.
neunknotiges 
Element
4 vierknotige 
Elemente
8 dreiknotige 
Elemente
Abbildung 6.60: Darstellung der unterschidlichen Elemente.
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Abbildung 6.61: Porenwasserdruck in Modellmitte (a) und Beschleunigung
an der Oberfläche (b) für die Berechnungen mit unterschiedlichen Element-
typen.
Einfluss des Zeitschrittes und der Elementlänge
Wie in Abschnitt 2.4 erläutert, ist eine geeignete räumliche und zeitliche Dis-
kretisierung des numerischen Modells von großer Bedeutung. Zur Validie-
rung der in der Referenzberechnung gewählten Kombination (Elementlänge
und Zeitschritt) wurden Berechnungen mit unterschiedlichen Kombinatio-
nen durchgeführt. Neben der Diskretisierung in der Referenzberechnung mit
der Elementlänge ∆l = 0,2m und dem Zeitschritt ∆s= 5 · 10−4 s wurden ei-
ne gröbere Diskretisierung mit ∆l = 0,5m und ∆s= 1,25 · 10−3 s und eine
feinere Diskretisierung mit ∆l = 0,1m und ∆s= 2,5 · 10−4 s verwendet. Ab-
bildung 6.62 zeigt die Entwicklung des PWDs in Modellmitte sowie der Be-
schleunigung an der Oberfläche für die Berechnungen mit unterschiedlicher
räumlicher und zeitlicher Diskretisierung. Die Ergebnisse aus allen Berech-
nungen stimmen miteinander gut überein. Um den Rechenaufwand nicht
unnötig zu erhöhen, wurde die Diskretisierung aus der Referenzberechnung
bei allen nachfolgenden Berechnungen verwendet.
Vergleich zwischen 2D- und 3D-Modellierung
Bei der 2D-Modellierung werden die Verformungen in zwei Raumrichtungen
betrachtet und in der dritten Richtung verhindert. Bei der realitätsnäherer
3D-Modellierung werden die Verformungen hingegen in allen Raumrichtun-
gen berücksichtigt. Allerdings sind die 3D-Berechnungen rechenaufwendig
und können deshalb nicht immer durchgeführt werden. Ein möglicher Un-
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Abbildung 6.62: Porenwasserdruck in Modellmitte (a) und Beschleunigung
an der Oberfläche (b) für die Berechnungen mit unterschiedlichen Kombi-
nationen von Zeitschritt und Elementlänge.
terschied zwischen der bereits vorgestellten Referenzberechnung (2D) und
einer 3D-Berechnung wurde deshalb auch untersucht. Hierfür wurde ein
3D-Modell mit den Abmessungen 2*2*10m verwendet. Die seitlichen Rän-
der wurden miteinander verbunden, so dass die beiden Ränder die gleiche
horizontale sowie vertikale Verschiebung bei der gleichen Höhe aufweisen.
Der vordere und der hintere Rand sind in Richtung der Erdbebenbeschleu-
nigung frei beweglich, während die Bewegung in der horizontalen Rich-
tung senkrecht zur Erdbebenbeschleunigung verhindert wird. Die räumli-
che Diskretisierung erfolgte mit hexaedrischen Volumenelementen mit der
Elementlänge ∆l = 0,2m. Alle anderen Modellparameter entsprechen der
2D-Referenzberechnung.
In Abbildung 6.63 sind die Entwicklung des PWDs in Modellmitte sowie
der Beschleunigung an der Oberfläche für die 2D- und 3D-Berechnungen
gegenüber gestellt. Die Ergebnisse zeigen eine perfekte Übereinstimmung
zwischen den beiden Berechnungen. Diese Übereinstimmung ist plausibel
und vergleichbar mit der Übereinstimmung zwischen den Berechnungen für
unterschiedliche Modellbreiten. Sowohl im 2D- als auch im 3D-Modell wur-
den die Randbedingungen so definiert, dass eine eindimensionale Wellen-
ausbreitung in vertikaler Richtung stattfindet. Folglich darf die Modellaus-
dehnung in den beiden horizontalen Richtungen die Berechnungsergebnisse
nicht beeinflussen.
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Abbildung 6.63: Porenwasserdruck in Modellmitte (a) und Beschleunigung
an der Oberfläche (b). Vergleich 2D und 3D Berechnungen.
6.3.4 Einfluss der Erdbebenparameter
Erdbebenparameter wie Beschleunigungsamplitude und Frequenz variieren
sowohl in den unterschiedlichen Erdbeben als auch bei unterschiedlichen
Messstellen beim gleichen Erdbeben. Der Einfluss dieser Parameter wurde
durch die Variation der Amplitude und Frequenz der harmonischen Einga-
bebeschleunigung untersucht.
Beschleunigungsamplitude
Zur Untersuchung des Einflusses der Beschleunigungsamplitude wurden Be-
rechnungen, neben der Amplitude von 1,3m/s2 bei der Referenzberechnung,
auch mit den Amplituden 0,6m/s2 und 2m/s2 durchgeführt. In Abbildung
6.64 ist die Entwicklung des PWDs in unterschiedlichen Tiefen für die Be-
schleunigungen 0,6m/s2 (a) und 2m/s2 (b) dargestellt. Für die Beschleuni-
gung von 0,6m/s2 nimmt der PWD relativ langsam zu und erreicht in den
tieferen Bereichen (Tiefe ≥ 2,5m) nach 8 Zyklen ca. 80% der ursprüngli-
chen effektiven Vertikalspannung der jeweiligen Tiefe. In den oberflächen-
nahen Bereichen (Punkt P1) steigt der PWD deutlich langsamer an und
erreicht am Ende der Berechnung einen maximalen Wert von 60% der ef-
fektiven Vertikalspannung. Im Gegensatz dazu bildet sich der PWD infolge
der Beschleunigung von 2m/s2 unabhängig von der Tiefe sehr schnell auf
und erreicht nach 3 Zyklen ca. 85% der ursprünglichen effektiven Verti-
kalspannung. Der schnellere Aufbau des PWDs infolge der Beschleunigung
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von 2m/s2 zeigt, dass die Verflüssigungsgefahr mit zunehmender Beschleu-
nigungsamplitude zunimmt.
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Abbildung 6.64: Entwicklung des PWDs in unterschiedlichen Tiefen bei
einer Beschleunigungsamplitude von 0,6m/s2 (a) und 2m/s2 (b).
Frequenz
Zur Untersuchung der Frequenzabhängigkeit der Verflüssigungsneigung wur-
den Berechnungen mit unterschiedlichen Frequenzen (1Hz und 4Hz) durch-
geführt. In Abbildung 6.65 ist der PWD in beiden Berechnungen dargestellt.
Bei der Beschleunigungsfrequenz von 1Hz nimmt der PWD in den tiefliegen-
den Punkten (P3 und P4) zu und erreicht ca. 80% von σ′yy nach 6 Zyklen. In
den oberflächennahen Bereichen nimmt der PWD hingegen sehr langsam zu
und erreicht vergleichsweise geringere Endwerte. Bei der Beschleunigungs-
frequenz von 4Hz nimmt der PWD im Punkt P3 am schnellsten zu und
erreicht einen Maximalwert von ca. 90% von σ′yy nach ca. 8 Zyklen. Im Ge-
gensatz dazu bildet sich sowohl in den oberflächennahen Bereichen (Punkte
P1 und P2) als auch in den tiefliegenden Bereichen (Punkt P4) kaum PWD
auf. Die Berechnungen zeigen somit, dass die Bodenverflüssigung frequenz-
abhängig ist. Diese Abhängigkeit lässt sich jedoch nur schwer untersuchen.
Das liegt daran, dass sich die Eigenfrequenz der betrachteten Sandschicht
im Laufe der Berechnung ständig ändert. Dies ist die Folge einer Änderung
der Bodensteifigkeit infolge des Aufbaus von PWD bzw. des Abbaus der
effektiven Spannungen. Diese ständige Änderung der Eigenfrequenz macht
eine Frequenzanalyse wie im Abschnitt 4.1.3 kaum möglich.
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Abbildung 6.65: Entwicklung des PWDs in unterschiedlichen Tiefen bei
einer Beschleunigungsfrequenz von 1Hz (a) und 4Hz (b).
6.3.5 Einfluss der Baugrundparameter
Die Tendenz zur Bodenverflüssigung ist bei einigen Bodenarten höher als
bei anderen. Besonders anfällig sind locker gelagerte wassergesättigte Böden
wie Feinsand oder Grobschluff.
Durchlässigkeit
Der Einfluss der Durchlässigkeit wurde mit Hilfe von Berechnungen mit un-
terschiedlichen Durchlässigkeitbeiwerten untersucht. Neben der Referenzbe-
rechnung mit einer Durchlässigkeit von 7 · 10−5m/s wurden Berechnungen
mit einer Durchlässigkeit von 7 · 10−4m/s und 7 · 10−3m/s durchgeführt.
Abbildung 6.66 zeigt den Aufbau vom PWD in unterschiedlichen Tiefen bei
einer Bodendurchlässigkeit von 7 · 10−4m/s (a) und 7 · 10−3m/s (b). Die
Entwicklung des PWDs ist in allen betrachteten Tiefen praktisch unabhän-
gig vom Durchlässigkeitsbeiwert. Das lässt sich damit begründen, dass sich
der PWD sehr schnell aufbaut, so dass gar keine Dränagewirkung in dieser
kurzen Zeit auftritt. Der aufgebaute PWD wird jedoch schneller abgebaut,
je größer die Bodendurchlässigkeit ist.
Sättigungsgrad
Wie in Abschnit 2.3.3. gezeigt wird, spielt der Sättigungsgrad beim Auf-
bau von PWD eine wesentliche Rolle, weil eine kleine Änderung des Sät-
tigungsgrads den Kompressionsmodul des Wassers bzw. der Mischung aus
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Abbildung 6.66: Entwicklung des PWDs in unterschiedlichen Tiefen bei
einer Bodendurchlässigkeit von 7 · 10−4m/s (a) und 7 · 10−3m/s (b).
Wasser und Gas stark beeinflussen kann. Um das zu verdeutlichen, wurden
Berechnungen mit unterschiedlichem Sättigungsgrad durchgeführt. Hierfür
wurde der Sättigungsgrad Sr =99,5% verwendet, was einem Kompressions-
modul von 20MPa entspricht (siehe auch Abbildung 2.10). In Abbildung
6.67 ist der PWD präsentiert. Im Vergleich zur Referenzberechnung mit
einem Sättigungsgrad von Sr =96% nimmt der PWD bei der Berechnung
mit Sr =99,5% erwartungsgemäß schneller zu.
Lagerungsdichte
Bei zyklischer Scherbeanspruchung mit kleinen bis mittleren Dehnungen
verdichtet sich der Boden unter dränierten Bedingungen, während sich un-
ter undränierten Bedingungen PWD aufbaut. Die Tendenz zur Verdichtung
bzw. zum Aufbau von PWD ist umso größer, je lockerer der Boden gelagert
ist. Um den Einfluss der Lagerungsdichte zu überprüfen, wurden Berech-
nungen für eine abweichende bezogene Lagerungsdichte durchgeführt. Ab-
bildung 6.3.5 zeigt den Aufbau des PWDs für die Berechnungen mit einer
bezogenen Lagerungsdichte von ID =70%. Der PWD bildet sich langsam
auf und erreicht einen Maximalwert nach ca. 8 Zyklen. Somit ist der Auf-
bau von PWD deutlich langsamer als in der Referenzberechnung mit einer
bezogenen Lagerungsdichte von ID =40%.
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Abbildung 6.67: Entwicklung des
PWDs in unterschiedlichen Tiefen
bei einem Sättigungsgrad von Sr =
99,5 %.
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Abbildung 6.68: Entwicklung des
PWDs in unterschiedlichen Tiefen
bei einer bezogenen Lagerungsdichte
von ID = 70 %.
Erddruckbeiwert
In der Referenzberechnung wurden geostatische Spannungszustände mit ei-
nem Erdruhedruckbeiwert von K=0,49 im Anfangszustand angenommen.
Infolge von Verdichtungsarbeiten bzw. Installationen von Betonverdrän-
gungssäulen oder Schottersäulen kann sich der horizontale Erddruck jedoch
stark erhöhen. Um den Einfluss des Erdruhedrucksbeiwertes zu untersuchen,
wurden Berechnungen mit den Werten von K=1 und K=2 durchgefühert.
Die Ergebnisse dieser Berechnungen sind in Abbildung 6.69 dargestellt. Die
Berechnungsergebnisse bei erhöhten Erdruhedruckbeiwerten stimmen mit
der Referenzberechnung überein. Somit erfolgt die Entwicklung des PWDs
in allen betrachteten Tiefen unabhängig vom anfänglichen Erdruhedruck-
beiwert.
6.4 Schlussfolgerung
In diesem Kapitel wurde die Anwendung der hypoplastischen Gleichun-
gen im wassergesättigten Boden unter dynamischer Einwirkung untersucht.
Hierfür wurden unterschiedliche Zentrifugenversuche nachgerechnet. Daraus
ergaben sich folgende Aussagen:
1. Das Verhalten einer Dammböschung aus wassergesättigtem Sandbo-
den unter Erdbebeneinwirkung lässt sich in FE-Berechnungen mit der
Hypoplastizität gut abbilden. Dabei spielt die Parameterermittlung
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Abbildung 6.69: Entwicklung des PWDs in unterschiedlichen Tiefen bei
einem Erdruhedruckbeiwert von K=1 (a) und K=2 (b).
die entscheidende Rolle. Für eine erfolgreiche Parameterermittlung
sollen sowohl die Bodensteifigkeit bei kleinen Dehnungen als auch die
Akkumulation von bleibenden Verformungen in dränierten Bedingun-
gen bzw. der Aufbau von Porenwasserdruck in undränierten Bedin-
gungen mit Hilfe von geeigneten Laborergebnissen kalibriert werden.
2. Mit den realistischen Bodenparametern lassen sich Zentrifugenversu-
che als Randwertproblem für unterschiedliche Bodenzustände nume-
risch nachrechnen. Dabei zeigen die numerischen Ergebnisse sowohl
qualitativ als auch quantitativ eine sehr gute Übereinstimmung mit
den Experimenten.
3. Mit der Hypoplastizität kann sowohl der Einfluss der Bodenparameter
(Durchlässigkeit, Sättigungsgrad, Lagerungsdichte und Erdruhedruck-
beiwert) als auch der Erdbebenparameter (Amplitude und Frequenz)
realistisch erfasst werden.
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hinderung der Bodenverflüssigung
7.1 Stand des Wissens
Zur Verhinderung der Bodenverflüssigung bieten sich verschiedene Boden-
verbesserungsmaßnahmen wie z.B. Bodenverfestigung, Bodenverdichtung
oder die Anwendung von Dränagen an. Die Bodenverdichtung mittels Tie-
fenrüttler weist eine hohe Effektivität bei grobkörnigen Boden auf. Aller-
dings sinkt die Wirkung des Tiefenrüttlers mit zunehmendem Feinkornanteil
des Bodens stark ab. In diesem Fall kann der Boden durch das Anbringen
von Schottersäulen verbessert werden [WT11]. Als innovative Methode zur
Verminderung der Verflüssigungsgefahr kommt somit die Rüttelstopfver-
dichtung zum Einsatz. Dabei werden mit Hilfe von Tiefenrüttlern Schot-
tersäulen im Boden hergestellt. Hierbei werden verschiedene Faktoren zur
Verhinderung der Verflüssigung, wie z.B Dränageeffekt, Bodenverdichtung
und steife Elemente kombiniert [MK08].
Die höhere Durchlässigkeit der Schottersäulen im Vergleich zum umliegen-
den Boden führt dazu, dass sich in den Säulen kaum Porenwasserdruck
(PWD) aufbaut. Dadurch entsteht ein Druckunterschied zwischen den Säu-
len und dem umliegenden Boden. Aufgrund dieses Druckunterschiedes ent-
steht eine Wasserbewegung in Richtung Säulen und damit eine Abnahme
des PWDs im Boden. Da die Durchlässigkeit von Sand und Kies in hori-
zontaler Richtung größer als in vertikaler Richtung ist, sind die Auswirkun-
gen der Schottersäulen nicht nur die Verkürzung der Dränagewege, sondern
auch die Änderung der Richtung der Wasserbewegung zu der effektiveren
Fließrichtung [MK08]. Weiterhin verursacht die Herstellung der Schotter-
säulen eine Verdichtung des umliegenden Bodens, was die Verflüssigungs-
neigung ebenfalls verringert. Da die Schottersäulen wesentlich steifer als
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der umliegende Boden sind, werden die erdbeben-induzierten oder bereits
bestehenden Lastverteilungen in die steifere und dichtere Säulenelemente
umgelagert. Das führt dazu, dass Erdbeben geringere Beanspruchungen im
lockeren Boden verursachen.
Bei der Untersuchung zum Einfluss der Schottersäulen auf die Verringe-
rung der Verflüssigungsneigung ist es äußerst schwierig, den Zustand des
Bodens und der Säulen nach der Herstellung von Schottersäulen zu ermit-
teln. Im Grenzbereich zwischen den Säulen und dem umliegenden Boden
entsteht eine Mischung aus Schotter und Boden. Die Durchlässigkeit die-
ser Mischung bestimmt die effektive Durchlässigkeit der Säule. Deshalb ist
die Ermittlung der tatsächlichen Durchlässigkeit von Schottersäulen in situ
problematisch [AE04]. Durch die Anwendung von Tiefenrüttlern zur Her-
stellung von Schottersäulen wird der umliegende Boden verdichtet. Der Ver-
dichtungsgrad sinkt mit der Entfernung von der Säule und hängt von den
Eigenschaften des Rüttlers und des Bodens ab. Die Bodenverdichtung be-
einträchtigt wiederum die Bodendurchlässigkeit und führt dazu, dass der
Porenwasserdruck langsamer abgebaut wird.
Die Anwendung des Tiefenrüttlers ändert auch den Spannungszustand im
Boden. Der Koeffizient des Erdruhedrucks kann sich infolge der Säulenher-
stellung bis auf 1,5 erhöhen [EHM06]. Weiterhin findet durch die Säulen-
herstellung eine Spannungsumlagerung statt und ein Teil des Bodeneigen-
gewichts wird auf die Säulen umgelagert [Pri90]. Aus diesen Gründen spielt
die Berücksichtigung der Säulenherstellung in den Untersuchungen zur Er-
mittlung des Schottersäuleneffekts sowohl bei den Modellversuchen als auch
bei den numerischen Berechnungen eine wesentliche Rolle [VCCW13] .
Obwohl Schottersäulen zur Verhinderung der Bodenverflüssigung in den
letzten Jahren häufig empirisch eingesetzt wurden [SW04, WK12, RHW04,
VS04], gibt es nicht viele Forschungsarbeiten, die ihre Funktionsweise er-
klären. Das liegt daran, dass sowohl numerische Berechnungen mit konven-
tionellen Stoffmodellen als auch kleinmaßstäbliche Laborversuche die Ver-
besserungsmechanismen nicht ausreichend abbilden können. Bei den nume-
rischen Modellen ist es schwierig, die Säulenherstellung und die dadurch
entstehende Bodenverdichtung und Spannungsumverteilung zu simulieren.
Weiterhin lässt sich die Wechselwirkung zwischen dem Boden und den Säu-
len mit einfachen Stoffmodellen nicht wiedergeben. Zusätzlich sind die dyna-
mischen gekoppelten Berechnungen extrem aufwendig, was die Rechenzeit
und Rechnerkapazität betrifft. Bei den kleinmaßstäblichen Laborversuchen
ist es wiederum unmöglich, die Modellgesetze für die Massstäbe von Span-
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nungen und Dränagewegen realitätsnah einzuhalten. Nichtsdestotrotz sind
in den letzten Jahren einige Untersuchungen zur Anwendung der Schotter-
säulen für die Prävention der Bodenverflüssigung entstanden. Das Augen-
merk dieser Forschung lag einerseits auf den Mechanismen, durch welche die
Bodenverflüssigung verhindert wird, und andererseits auf den analytischen
Methoden, mit den der Einfluss von Schottersäulen zur Verminderung der
Verflüssigungsgefahr quantitativ abgeschätzt werden kann.
7.1.1 Untersuchungen zu den Mechanismen
Der Dränageeffekt wird oft als Hauptmechanismus zur Verhinderung der
Bodenverflüssigung mit Hilfe von Schottersäulen betrachtet. Deshalb wird
dieser Mechanismus am meistens untersucht [AE04]. In [BG02] wird das
Verhalten des Bodens mit Dränagesäulen in einem hochwertigen Zentri-
fugenmodell beschrieben. Die Untersuchung einer Säule mit umliegendem
Boden zeigte den Einflussbereich um dieser Säule herum. Innerhalb dieser
Zone bewegt sich das Wasser hauptsächlich horizontal in Richtung der Säule
und außerhalb dieser Zone fließt es eher in vertikaler Richtung. Weiterhin
zeigt dieser Modellversuch, dass der PWD zunächst in den tiefliegenden
Bodenschichten abgebaut wird, was die Effektivität der Dränage in den
oberflächennahen Schichten beeinträchtigt.
Die Abhängigkeit der Dränagewirkung von der Tiefe wurde auch von [EH12]
mittels eines 3D-FE-Modelles betrachtet. Diese numerische Analyse zeigt,
dass sich die Einflusszone um einer Säule herum mit der zunehmenden Tiefe
ausbreitet. Daher ist die Anwendung von Säulen mit einer ausreichenden
Tiefe von großer Bedeutung. Ansonsten kann die Bodenverflüssigung unter
dem Säulenfuß auftreten [MK08].
In [AOB13] wurde die Gefahr für die Verflüssigung von Sand und Schluff
numerisch mittels eines 3D-Modelles untersucht. Dabei wurden verschie-
dene Parameterstudien durchgeführt, um den Einfluss der Durchlässigkeit,
des Säulendurchmessers und der Stärke des Erdbebens zu ermitteln. Diese
numerischen Berechnungen haben gezeigt, dass die Säulen umso effektiver
sind, je höher die Säulendurchlässigkeit ist. Zur Verhinderung der Bodenver-
flüssigung kann die Erhöhung der Säulendurchlässigkeit effektiver sein als
die Vergrößerung der Säulendurchmesser, wenn alle anderen Parameter kon-
stant sind. Weiterhin ist der Abbau des PWDs im Schluff viel langsamer
als im Sand, da die Durchlässigkeit von Sand größer als die Durchlässig-
keit von Schluff ist. Aus diesem Grund wurde die Anwendung von steifen
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Säulen oder Pfählen zur Verhinderung der Bodenverflüssigung im Schluff
vorgeschlagen.
Da die Dränagewirkung der Schottersäulen im Schluff vergleichsweise ge-
ring ist, wurde in [AEMB03] der Aussteifungseffekt der Schottersäulen zur
Verhinderung der Bodenverflüssigung im Schluff mittels Zentrifugenmodel-
le untersucht. Dabei wurde die Verdichtung des Bodens während der Säu-
lenherstellung vernachlässigt. Die Betrachtung der Oberflächensetzung, der
Beschleunigung und des PWDs zeigt ein insgesamt steiferes Verhalten des
mit den Säulen verbesserten Bodens im Vergleich zum Verhalten des Bodens
ohne Säulen. Durch die Anwendung von Schottersäulen wird der Aufbau des
PWDs langsamer und die Oberflächensetzung geringer. Allerdings kann der
Aussteifungseffekt den Aufbau des PWDs nur in den Tiefen unter 5 m beein-
trächtigen, wenn auf der Oberfläche keine zusätzliche Belastung vorhanden
ist. In oberflächennahen Bereichen kann die Anwendung von Schottersäulen
den Aufbau des PWDs kaum beeinflussen. Trotzdem zeigen diese Modell-
versuche, dass die Anwendung von Schottersäulen die Setzung infolge Erd-
bebenbeanspruchung unter einem Flachfundament bis zu 50 % reduzieren
kann.
Der Verdichtungseffekt durch die Installation von Schottersäulen im verflüs-
sigungsgefährdeten Boden wurde bisher wenig untersucht. Das liegt daran,
dass es schwierig ist, dieser Effekt von der Aussteifungs- und Dränagewir-
kung zu isolieren. In [Bae95] ist davon ausgegangen worden, dass die Bo-
denverdichtung bei der Säuleninstallation die entscheidende Rolle bei der
Verhinderung der Verflüssigung mittels Schottersäulen spielt. Das wurde
damit begründet, dass bei einem sehr schnellen Aufbau des PWDs infolge
eines starken Erdbebens die Dränagewirkung der Säulen nicht ausreicht und
der Boden verflüssigt. In [OHY99, PLW+10] wurde unter anderem auch die
Bodenverdichtung durch die Herstellung von Schottersäulen betrachtet. Es
zeigt sich, dass die Effektivität der Verdichtung mit der Entfernung von der
Säulenachse und mit zunehmendem Feinkornanteil abnimmt.
Nicht nur die Dilatanz des verdichteten Bodens, sondern auch die Dilatanz
von Schottersäulen kann die Verflüssigung verhindern. Die Wirkung der Di-
latanz der Schottersäulen wurde von [Mil90] mit Hilfe eines numerischen
Modelles untersucht. Die mit einem Zentrifugenmodell kalibrierten numeri-
schen Berechnungen zeigen einen kleinen Aufbau des PWDs innerhalb der
Säulen in der Anfangsphase der dynamischen Belastung. Danach wird der
PWD wieder abgebaut und es entsteht ein negativer PWD begleitet von
einer Zunahme der effektiven Spannung in den Säulen. Der negative PWD
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innerhalb der Säulen ist die Folge der Dilatanz und ist auch in den Ergeb-
nissen von [ST82] zu sehen. Weiterhin zeigen die Berechnungen von [Mil90]
eine Spannungsumlagerung in Richtung der Säulen. Diese Spannungsumla-
gerung wurde auch von [Pri90] erwähnt.
7.1.2 Analytische Methoden
Die erste theoretische Analyse zur Bestimmung der Dränagewirkung von
Schottersäulen haben [SB77] veröffentlicht. Mit der Annahme einer reinen
axialsymmetrischen Wasserbewegung in Richtung der Säule und mit kon-
stanter Bodendurchlässigkeit kh und konstanter Bodenkompressibilität mv
lässt sich der PWD mit der Gleichung
kh
γwmv
(
∂2u
∂2r
+
1
r
∂u
∂r
)
=
∂u
∂t
− ∂ug
∂N
· ∂N
∂t
(7.0)
berechnen. Hier ist u der PWD bei einer Entfernung r von der Dränachse
zum Zeitpunkt t, γw die Wichte des Wassers, ug der aufgebaute PWD und
N die Zyklenzahl. In [See75] ist der Zusammenhang zwischen ug und N mit
der Gleichung
ug
σ
′
0
=
2
π
arcsin
(
N
Nl
) 1
2α
(7.0)
angegeben. Hier ist σ′0 die initiale effektive Spannung, Nl die Anzahl der
Zyklen, die eine Verflüssigung verursachen und α ein empirischer Parame-
ter (üblicherweise hat α den Wert 0,7).
Bei dieser Analyse war die Annahme, dass die Durchlässigkeit der Dränsäu-
len unendlich hoch ist. Dies ist eine grobe Vereinfachung, da die Schotter-
säulen eine Durchlässigkeit von ca. 10−2 m/s besitzen. Trotz dem gilt diese
Methode als Basis für die Ermittlung der Dränagewirkung von Schottersäu-
len und wird als Grundlage für die anderen Betrachtungen verwendet bzw.
modifiziert, wie z.B. in [NIG+13].
In [Ono88] wurde der Einfluss der Durchlässigkeit von Schottersäulen mit
Hilfe eines numerischen Modells und begleitender Feldversuche untersucht.
Im Vergleich zu den Feldversuchen ergab die Analyse nach [SB77] einen
wesentlich niedrigeren PWD im lockeren Boden. Diese Unterschätzung des
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PWDs wurde mit der unendlich hohen Durchlässigkeit der Schottersäulen
begründet. Darauf hin präsentierte [Ono88] eine Methode zur Berücksich-
tigung der Durchlässigkeit von Schottersäulen. Um auch die Wirkung der
Dilatanz in den Säulen zu berücksichtigen, wurde in [MA00] eine Modifika-
tion der Methode von [SB77] vorgestellt.
Die Berücksichtigung der Bodenverdichtung während der Säulenherstellung
wurde in [KML06] für den Ansatz von [SB77] vorgeschlagen. Als Konsequenz
der Bodenverdichtung wurden sowohl die Bodenkompressibilität als auch die
Bodendurchlässigkeit modifiziert. Da die Verdichtung mit der Entfernung
von der Säule abnimmt, wurde eine lineare Änderung der Durchlässigkeit
und der Kompressibilität angenommen. Die Änderung der Kompressibilität
infolge der Verdichtung verringert den Aufbau des PWDs. Allerdings wird
die Dissipation des PWDs durch eine Änderung der Durchlässigkeit auch
beeinträchtigt.
In [Pri90] wurde eine analytische Methode zur Ermittlung der Aussteifungs-
wirkung von Schottersäulen präsentiert. Dabei wurde die Dränagewirkung
mit der Annahme, dass die Verflüssigung in einem von den Säulen entfernten
Bereich auftritt, vernachlässigt. Wegen der Spannungsumlagerung übertra-
gen die Säulen im Vergleich zum umliegenden Boden einen großen Teil der
Vertikalspannungen. Da die Erdbebeneinwirkung von den Spannungen im
Boden abhängt, wird der weniger belastete Boden während des Erdbebens
weniger beansprucht und es werden dort geringere Porenwasserdrücke auf-
gebaut. Zur Berücksichtigung dieser Spannungsumlagerung wurde in [Pri90]
ein Abminderungsfaktor für die Spannungen vorgeschlagen (Abbildung 7.1).
Mit den umgelagerten Spannungen kann dann das Verflüssigungspotenzial
des mit den Schottersäulen verbesserten Bodens nach dem Verfahren von
[RC85] bewertet werden. Nach [RC85] wird das Verflüssigungspotenzial des
Bodens für bestimmte Erdbebenstärke und bestimmte Spannung anhand
Ergbnisse eines CPT-Versuches und aus dem mittleren Korndurchmesser
bestimmt.
Die bereits vorgestellten analytischen Methoden sowohl zur Ermittlung der
Dränagewirkung als auch zur Ermittlung der Aussteifungswirkung sind sehr
vereinfacht und konzentrieren sich oft auf einzelne Mechanismen und las-
sen die übrigen Effekte außer Acht. Diese Methoden vernachlässigen i.d.R.
sowohl die Wechselwirkung zwischen den Säulen und dem umliegenden Bo-
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Abbildung 7.1: Abminderungsfaktor der totalen Spannungen zur Ermitt-
lung des Verflüssigungspotenzials des mit Schottersäulen verbesserten Bo-
dens in Abhängigkeit vom Flächenverhältnis A/ASaeulen und dem kritischen
Reibungswinkel des Schotters ϕc. [Pri90].
den als auch die Wirkungen der Säulenherstellung [VCCW13]. Weiterhin
wird die Wirkung der Schottersäulen als Säulengruppe nicht betrachtet. Im
Rahmen einer Projektarbeit an der TU Dresden wurde die Anwendung von
unterschiedlichen analytischen Methoden untersucht [Ete14]. Die Ergebnis-
se zeigen, dass diese Methoden nur als erster Schritt zur Bewertung von
Schottersäulen in verflüssigungsgefährdeten Böden dienen.
7.2 Numerische Simulation von Schottersäulen bei
Erdbeben
7.2.1 Das numerische Modell
Die Funktion von Schottersäulen in verflüssigungsgefährdeten Boden wur-
de mit Hilfe von numerischen Berechnungen untersucht. Ausgehend vom an
Zentrifugenversuchen validierten und in Abschnitt 6.3.1 beschriebenen Mo-
dell wurde das Modell für die Schottersäulen entwickelt. Somit besteht das
2D-Modell mit den Dimensionen von B*H=2*10m aus einer Schottersäule
und dem umliegenden Sandboden (Abbildung 7.2). Der Durchmesser der
simulierten Säule sollte 0,8m in 3D betragen. Die Breite der Schotterschei-
be im 2D-Modell wurde deshalb so angepasst, dass das Flächenverhältnis
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im 2D- demjenigen im 3D-Fall entspricht. Somit wird die Schottersäule in
2D mit einer 0,25m breiten Scheibe modelliert. Der linke und der rechte
Modellrand sind miteinander verbunden, sodass die beiden Ränder auf glei-
cher Höhe sowohl dieselbe horizontale und vertikale Verschiebung als auch
den gleichen Porenwasserdruck aufweisen. Die Oberfläche des Modells ist
frei beweglich. Der untere Rand wird in vertikaler Richtung fixiert, wäh-
rend in horizontaler Richtung die seismische Beanspruchung in Form von
sinusförmigen Beschleunigungswellen aufgebracht wird (Abbildung 6.52).
2 m
0,25 m
P1
P2
P3
P4
S1
S2
S3
S4
10
 m
node to node
Beschleunigung 
(m/s²)
Zeit (s)
Abbildung 7.2: Modellgeometrie der Schottersäule in 2D mit dem Einga-
besignal am unteren Rand.
Die numerischen Berechnungen wurden mit dem hypoplastischen Modell
nach [vW96], verbunden mit dem Ansatz von intergranularen Dehnungen
nach [NH97] durchgeführt. Für den umliegenden Sandboden wurden die
hypoplastischen Parameter für Nevada Sand verwendet (Tabellen 6.3 und
6.4). Für das Säulenmaterial wurden die hypoplastischen Parameter für
Hochstetten Kies verwendet [Weg13]. Die hypoplastischen Parameter für
den Hochstetten Kies sind in Tabellen 7.1 und 7.2 zusammen gefasst.
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ϕc [
◦] hs0 [MPa] n0 ed0 ec0 ei0 α β
36 133 0,5 0,26 0,45 0,50 0,1 1,8
Tabelle 7.1: Parameter für den Hochstetten Kies für das hypoplastische
Modell nach von Wolffersdorff [vW96].
R mR mT βr χ ϑ
0,00005 10,0 4,0 0,3 1,0 10,0
Tabelle 7.2: Parameter für den Hochstetten Kies für das Modell nach Nie-
munis und Herle [NH97].
Im Anfangzustand hat der Sand eine bezogene Lagerungesdichte von Id=40%.
Die geostatischen Spannungen sowie die druckabhängige Porenzahl enspre-
chen denjenigen in Abbildung 6.47. Für die Schottersäule wurden auch geo-
statische Spannungszustände infolge des Eigengewichts vorgegeben. Die La-
gerungsdichte des Säulenmaterials entspricht der maximalen druckabhängi-
gen Lagerungsdichte. Die Durchlässigkeit des Kieses beträgt
kSaeule=1 · 10−2m/s. Sowohl für den Sand als auch für den Kies wurde ein
Sättigungsgrad von 96% angenommen, was einem Kompressionsmodul von
Wasser von K=2MPa entspricht. Die dynamische Anregung am unteren
Rand besteht aus 20 sinusförmigen Beschleunigungszyklen mit der Ampli-
tude von 1,3m/s2 bei einer Frequenz von 2Hz (Abbildung 6.52). Alle Be-
rechnungen wurden mit vierknotigen Elementen mit einer Elementenlänge
von ∆l=20 cm und einem Zeitschritt von ∆t=5 · 10−4 s durchgeführt.
7.2.2 Einheitszelle
Die numerischen Berechnungen von Schottersäulen in Verbindung mit der
Bodenverflüssigung sind sehr rechenaufwendig. Der Aufwand ist umso grö-
ßer, je größer die Modelldimensionen und die Anzahl der Schottersäulen
innerhalb des Modells sind. Es ist sinnvoll, eine minimale Modellgröße zu
ermitteln, mit welcher sich das Verhalten einer Säulengruppe abbilden lässt.
Hierfür wird ein Modell bestehend aus zwei Schottersäulen mit dem umge-
benden Boden (Abbildung 7.3 b), ein Modell bestehend aus einer Schotter-
säule mit dem umgebenden Boden (Abbildung 7.3 a) und ein Modell beste-
hend aus zwei Halbsäulen mit dem dazwischen liegenden Boden (Abbildung
7.3 c) verwendet. Sowohl das Modell mit einer Schottersäule als auch das
Modell mit zwei Halbsäulen sind jeweils ein Ausschnitt aus dem Modell mit
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Abbildung 7.3: Verschiedene Modelle zur Ermittlung der Einheitszelle.
zwei Schottersäulen. Somit haben alle Modelle den gleichen Säulenabstand
und das gleiche Flächenverhältnis.
Die Entwicklung des Porenwasserdrucks infolge eines Erdbebens ist für den
Punkt P3 in allen drei Modellen in Abbildung 7.4 vorgestellt. In den ers-
ten zehn Belastungszyklen baut sich der gleiche Porenwasserdruck in allen
Modellen auf. Danach unterscheiden sich die Kurvenverläufe voneinander.
Auch in den Punkten P1, P2 und P4 lassen sich ähnliche Tendenzen beob-
achten B.1. Die unterschiedlichen Kurvenverläufe nach ca. 10 Zyklen können
damit begründet werden, dass der Boden verflüssigt (siehe Abschnitt 7.2.3).
Nichtsdestotrotz zeigen die Berechnungsergebnisse, dass das Verhalten einer
Säulengruppe mit Hilfe einer Einheitszelle repräsentiert werden kann. Als
Einheitszelle können entweder eine Säule mit dem umgebenden Boden oder
zwei Halbsäulen mit dem dazwischen liegenden Boden verwendet werden.
Für die weiteren Berechnungen wird das Modell mit einer Schottersäule und
dem umgebenden Boden eingesetzt.
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Abbildung 7.4: Entwicklung des Porenwaserdrucks im Punkt P3 für die
Berechnungen zur Ermittlung der Einheitszelle.
7.2.3 Dränage- und Aussteifungseffekte der Schottersäulen
Der Einfluss der Steifigkeit und Durchlässigkeit der Schottersäulen wurden
getrennt untersucht. Zunächst wurden die Säulen so simuliert, dass sie die
gleiche Durchlässigkeit, jedoch eine höhere Steifigkeit als der Sand aufwei-
sen (Annahme der Parameter für den Hochstetten Kies). In einer anderen
Berechnung wurden die Säulen mit den gleichen Bodenparametern wie der
Sand, jedoch mit einer höheren Durchlässigkeit simuliert (kSand=7 · 10−5m/s
und kSaeule=1 · 10−2m/s). Anschließend wurden die Säulen als Schotter-
säulen simuliert, was eine höhere Steifigkeit und Durchlässigkeit im Ver-
gleich zum umliegenden Boden bedeutet.
Die Entwicklung des PWDs im Sand ohne Säulen und mit unterschiedlichen
Säulenvarianten ist in Abbildung 7.5 dargestellt. Bei der Berechnung mit
den durchlässigen Säulen baut sich genau soviel Porenwasserdruck auf wie
bei der Berechnung ohne Säulen. Somit zeigen die durchlässigen Säulen kei-
ne nenneswerte Dränagewirkung. Das liegt wahrscheinlich daran, dass die
Durchlässigkeit des Sands relativ niedrig ist. Zum Abbau des Porenwasser-
drucks im Boden muss eine bestimmte Wassermenge abfließen und sich zur
nächsten Dränagemöglichkeit bewegen. Auch bei den kürzeren Dränagewe-
gen Richtung Säulen braucht das Wasser eine bestimmte Zeit, um die Säulen
zu erreichen. Diese Dauer nimmt mit abnehmender Durchlässigkeit zu und
kann somit so lang sein, dass innerhalb einer kurzen Zeit, z.B. während
eines Erdbebens, kaum Wasserbewegung bzw. Dränagewirkung stattfindet.
Die fehlende Dränagewirkung bei kleiner Durchlässigkeit wurde auch von
verschiedenen Autoren sowohl numerisch als auch experimentell beobachtet
[AOB13, Bae95, BS05, GAD09].
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Abbildung 7.6: Entwicklung der ef-
fektiven Vertikalspannung im Punkt
P3 für die Berechnungen mit unter-
schiedlichen Säulenvarianten.
 70
 80
 90
 100
 110
 120
 130
 0  5  10  15  20
σ
y
 [
k
P
a
]
Zeit [s]
ohne Verbesserungssaeulen P3
mit Schottersaeulen P3
mit steifen Saeulen P3
mit durchlaessigen Saeulen P3
Abbildung 7.7: Entwicklung der to-
talen Vertikalspannung im Punkt
P3 für die Berechnungen mit unter-
schiedlichen Säulenvarianten.
 50
 100
 150
 200
 250
 300
 350
 400
 450
 500
 550
 600
 0  5  10  15  20
σ
y
 [
k
P
a
]
Zeit [s]
ohne Verbesserungssaeulen P3
mit Schottersaeulen P3
mit steifen Saeulen P3
mit durchlaessigen Saeulen P3
Abbildung 7.8: Entwicklung der to-
talen Vertikalspannung im Punkt
S3 für die Berechnungen mit unter-
schiedlichen Säulenvarianten.
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 157 — #157
7.2 Numerische Simulation von Schottersäulen bei Erdbeben 157
Im Vergleich zur Berechnung ohne Säulen bzw. mit durchlässigen Säulen
bildet sich sowohl bei der Berechnung mit steifen Säulen als auch mit Schot-
tersäulen weniger Porenwasserdruck (Abbildung 7.5). Die Verringerung des
Aufbaus von PWD durch die Säulen kann zunächst als positive Wirkung zur
Verhinderung der Verflüssigung betrachtet werden. Abbildung 7.6 zeigt je-
doch, dass die effektive Vertikalspannung in verschiedenen Tiefen bis auf den
Wert Null abnimmt, was einer Bodenverflüssigung entspricht. Das bedeutet,
dass die effektive Spannung abnimmt, obwohl der PWD nicht entsprechend
zunimmt. Dies lässt sich mit einer Abnahme der totalen Spannung erklären.
Tatsächlich zeigt Abbildung 7.7, dass die totale Vertikalspannung im Sand
abnimmt, im Gegensatz zur konstant gebliebenen totalen Vertikalspannung
bei der Berechnung ohne Säulen bzw. mit durchlässigen Säulen. Gleichzeitig
nimmt die totale Spannung in den Säulen zu (Abbildung 7.8).
Wegen der höheren Steifigkeit der Schottersäulen im Vergleich zum umlie-
genden Sand tritt eine Spannungsumlagerung in Richtung der Säulen auf.
Ein Teil vom Eigengewicht des Sandes wird durch die Säulen getragen und
es entsteht ein Siloeffekt (Abbildung 7.9). Das führt zur Abnahme der tota-
len Spannungen im Sand und zur Zunahme der totalen Spannungen in den
Säulen. Diese Spannungsumlagerung ist realistisch, entsteht allerdings zum
größten Teil schon bei der Herstellung der Schottersäulen [Pri90]. Deshalb
spielt die Betrachtung der Säulenherstellung und der dadurch entstehenden
Spannungsumverteilung im Anfangszustand des numerischen Modelles eine
entscheidende Rolle, wenn die Schottersäulen zur Verhinderung der Boden-
verflüssigung numerisch untersucht werden sollen.
7.2.4 Vergleich zwischen 2D- und 3D-Berechnungen
Im 2D-Modell wird statt einer Schottersäule eine Schotterscheibe model-
liert. Um den Einfluss dieser Verzerrung bzw. um den Unterschied zwischen
den 2D- und 3D-Modellen zu untersuchen, wurden zwei 3D-Modelle entwi-
ckelt; ein 3D-Modell mit einer Schotterscheibe und ein 3D-Modell mit einer
Schottersäule (Abbildung 7.10). Das 3D-Modell mit der Schotterscheibe ist
eine Erweiterung des 2D-Modells um die dritte Dimension. Alle drei Modelle
haben dasselbe Säulenraster und das gleiche Flächenverhältnis. Die Rand-
bedingungen in beiden 3D-Modellen entsprechen denjenigen im 2D-Modell.
Der vordere und der hintere Modellrand sind sowohl in x-Richtung als auch
in z-Richtung frei beweglich, während die Bewegung in y-Richtung verhin-
dert wird. Der linke und der rechte Modellrand sind miteinander verbunden,
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Abbildung 7.9: Entstehung des Siloeffektes.
sodass die beiden Ränder bei gleichen y- und z-Koordinaten sowohl dieselbe
horizontale und vertikale Verschiebung als auch den gleichen Porenwasser-
druck aufweisen. Die Oberfläche des Modells ist frei beweglich. Der untere
Rand wird in vertikaler Richtung fixiert, während in x-Richtung die seis-
mische Beanspruchung in Form von sinusförmigen Beschleunigungswellen
aufgebracht wird. Die 3D-Berechnungen wurden mit vierknotigen Elemen-
ten mit einer Elementenlänge von ∆l=20 cm und einem Zeitschritt von
∆t=5·10−4 s, entsprechend den 2D-Berechnungen, durchgeführt. Der An-
fangszustand und die dynamische Beanspruchung entsprechen denjenigen
im 2D-Modell.
Die Entwicklung des PWDs im Punkt P3 ist sowohl für die 2D- als auch
3D-Berechnungen in Abbildung 7.11 (a) dargestellt. Bei der 3D-Berechnung
mit der Schotterscheibe baut sich fast derselbe Porenwasserdruck auf wie
bei der entsprechenden 2D-Berechnung. Bei der 3D-Berechnung mit der
Schottersäule baut sich hingegen soviel PWD auf wie beim Boden ohne
Verbesserung. Abbildung 7.11 (b) zeigt jedoch, dass die effektive Vertikal-
spannung bei allen dargestellten Berechnungen gleich abnimmt. Das bedeu-
tet, dass die totale Vertikalspannung σv in den unterschiedlichen Berech-
nungen unterschiedlich verläuft (Abbildung 7.11 c). Der Verlauf von σv bei
der 3D-Berechnung mit der Schotterscheibe ist fast identisch wie bei der
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Abbildung 7.10: 2D- und 3D-Modelle einer Schottersäule bzw. Schotter-
scheibe.
entsprechenden 2D-Berechnung. Dabei nimmt σv in den ersten 3 Zyklen
zunächst sehr schnell ab und danach ganz langsam wieder zu. Im Gegen-
satz dazu nimmt σv bei der 3D-Berechnung mit der Schottersäule in den
ersten drei Zyklen leicht ab und steigt danach wieder schnell bis zu den
ursprünglichen Werten an. Die Berechnungsergebnisse in den unterschied-
lichen Punkten zeigen ähnliche Tendenzen, vgl. Abbildungen B.5, B.6 und
B.7.
Die oben vorgestellten 2D- und 3D-Berechnungen zeigen, dass die Span-
nungsumlagerung bei den Berechnungen mit der Schotterscheibe stärker
auftreten als bei der 3D-Berechnung mit der Schottersäule. Das kann damit
begründet werden, dass die Kontaktfläche zwischen dem Boden und der
Schottersäule deutlich kleiner als diejenige zwischen dem Boden und der
Schotterscheibe ist. Weiterhin treten sowohl beim 2D-Modell als auch beim
3D-Modell mit der Schotterscheibe ebene Verformungen auf, im Gegensatz
zu den räumlichen Verformungen beim 3D-Modell mit der Schottersäule.
Die ebenen Verformungen führen wahrscheinlich auch zur Verstärkung des
Silofeffektes. Deshalb wurden alle weiteren Berechnungen im Abschnitt 7.2
mit dem 3D-Modell nach Abbildung 7.10 (a) durchgeführt.
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7.2.5 Einfluss der Säulenherstellung
Bei der Säulenherstellung wird der umliegende Boden verdichtet. Zusätzlich
wird der Boden horizontal verdrängt, was zu einer Erhöhung des horizonta-
len Erddrucks führt. Die Installationseffekte nehmen mit dem Abstand von
der Säule ab [Bae95]. Diese Abnahme hängt einerseits von den Bodenei-
genschaften und andererseits vom verwendeten Rüttler ab. Um den Enfluss
der Bodenverdichtung infolge der Installation zu untersuchen, wurde eine
3D-Berechnung mit verdichtetem Sand durchgeführt. Die Verdichtung wur-
de durch Erhöhung der druckbezogenen Lagerungsdichte von 40% auf 70%
realisiert. In einer weiteren 3D-Berechnung wurde sowohl die Verdichtung
als auch die Verdrängung miteinbezogen. Hierfür wurden eine druckbezo-
gene Lagerungsdichte von 70 % und ein Erdruhedruckbeiwert von K0=2
im Anfangszustand vorgegeben. In beiden Berechnungen wurde keine Än-
derung der Installationseffekte mit der Entfernung von den Säulen berück-
sichtigt. In Anhang B.6 ist die entsprechende Eingabedatei zu finden.
Abbildung 7.12 (a) zeigt den Aufbau von PWD in den Berechnungen mit
Verdichtungs- bzw. Verdichtungs- und Verdrängungseffekten im Vergleich
zur Berechnung mit Schottersäulen ohne Installationseffekte bzw. ohne Schot-
tersäule. Die Berechnungen zeigen, dass sowohl die Verdichtung als auch
die Verdrängung des umliegenden Bodens den Aufbau von PWD verringern
können. Der Verdichtungseffekt ist jedoch deutlich größer im Vergleich zum
Verdrängungseffekt. Ähnliche Tendenzen zeigt die Betrachtung der effekti-
ven Vertikalspannung (Abbildung 7.12 b). σ′v nimmt bei der Berechnung
mit verdichtetem und verdrängtem Boden etwas langsamer ab als bei der
Berechnung mit verdichtetem Boden ohne Verdrängung. Im Vergleich dazu
nimmt σ′v bei der Berechnung ohne Herstellungseffekte bzw. ohne Schot-
tersäulen deutlich schneller ab. Die Betrachtung der anderen Punkte in
verschiedenen Tiefen (Abbildungen B.8 und B.9) zeigt, dass der Einfluss
der Schottersäulen in den oberflächennahen Bereichen deutlicher als in den
tieferen Bereichen ist. Abbildung 7.12 c) stellt die Entwicklung der totalen
Vertikalspannung dar. Die Abnahme von σv ist in allen Berechnungen mit
Schottersäulen vorhanden. Somit wird der Siloeffekt weder durch die Erhö-
hung der Lagerungsdichte noch durch die Erhöhung des Erddruckbeiwertes
eliminiert.
Insgesamt zeigen die Berechnungen, dass die Schottersäulen die Bodenver-
flüssigung nicht ganz verhindert haben. Der Aufbau von PWD hat sich je-
doch verzögert, sodass mehr Belastungszyklen erforderlich waren, um eine
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Abbildung 7.11: Entwicklung des Porenwaserdrucks (a), der effektiven Ver-
tikalspannung (b) und der totalen Vertikalspannung (c) im Punkt P3 für
die 2D- und 3D-Berechnungen.
Bodenverflüssigung hervorzurufen. Hierfür können auch die Parameter der
dynamischen Einwirkung eine Rolle spielen. Um dies zu untersuchen, wur-
den Berechnungen mit unterschiedlichen Beschleunigungsamplituden (0,6,
0,8 und 1,3m/s2) durchgeführt. Dabei wurde sowohl die Verdichtungs- als
auch die Verdrängungswirkung bei den Schottersäulen miteinbezogen.
Abbildung 7.13 präsentiert die Entwicklung der effektiven Vertikalspannung
mit und ohne Schottersäulen unter den unterschiedlichen Eingabebeschleu-
nigungen. Bei einer Beschleungiungsamplitude von 1,3m/s2 verzögert sich
die Abnahme von σ′v infolge der Schottersäulen. Nichtsdestotrotz verschwin-
det σ′v mit der Zeit fast komplett. Somit wird die Bodenverflüssigung nur
verzögert und nicht verhindert. Bei einer Beschleungiungsamplitude von
0,8m/s2 nimmt σ′v bei der Berechnung mit den Schottersäulen deutlich
langsamer ab als ohne und erreicht einen Mindestwert von ca. 15 kPa. Da-
mit wird eine Bodenververflüssigung verhindert.
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Abbildung 7.12: Entwicklung des Porenwaserdrucks (a), der effektiven Ver-
tikalspannung (b) und der totalen Vertikalspannung (c) im Punkt P3 für
die Berechnungen zur Betrachtung der Säulenherstellung.
Der Einfluss der Schottersäulen wird bei der Berechnung mit einer Beschleu-
nigungsamplitude von 0,6m/s2 noch deutlicher. In diesem Fall bleibt σ′v
im Laufe der Berechnung nahezu konstant, was einen Aufbau von PWD
ausschließt. Die Berechnungsergebnisse in den anderen Messpunkten zeigen
auch, dass die Schottersäulen unterschiedliche Wirkungen bei unterschied-
lichen Beschleungiungsamplituden aufweisen, vgl. Abbildungen B.11, B.12
und B.13.
7.3 Schlussfolgerungen
In diesem Kapitel wurde die Anwendung von Schottersäulen zur Verhinde-
rung der Bodenverflüssigung numerisch untersucht. Als dynamische Bean-
spruchung wurde Erdbebeneinwirkung eingesetzt. Folgende Beobachtungen
konnten gemacht werden:
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Abbildung 7.13: Entwicklung der effektiven Vertikalspannung im Punkt P3
für die Berechnungen ohne (a) und mit Schottersäulen (b) bei unterschied-
lichen Beschleunigungsamplituden.
1. Die Dränagewirkung der Schottersäulen kann die Bodenverflüssigung
verhindern, solange sich der PWD langsam aufbaut. Im Gegensatz
dazu ist die Dränagewirkung im Fall von Erdbebenbelastung kaum
nützlich, da der Aufbau von PWD sehr schnell erfolgt.
2. Sowohl die hohe Steifigkeit der Schottersäulen als auch die Erhöhung
der Seitenspannung infolge der Säuleninstallation tragen nur mäßig
gegen die Verflüssigung bei.
3. Die Verdichtung des umliegenden Bodens während der Säulenherstel-
lung ist die Hauptwirkung, durch welche die Schottersäulen die Bo-
denverflüssigung verhindern können.
4. Die Wirkung der Schottersäulen hängt von der dynamischen Belas-
tung ab. Während die Schottersäulen eine Bodenverflüssigung infolge
eines kleinen Erdbebens komplett verhindern können, wird die Ver-
flüssigung infolge eines stärkeren Erdbebens nur etwas verzögert.
5. Die 2D-Modellierung der Schottersäulen führt dazu, dass ein starker
Siloeffekt auftritt. Dabei wird ein Teil des Bodeneigengewichtes von
den Säulen getragen. Der Vergleich zwischen den 2D- und 3D- Berech-
nungen zeigt jedoch, dass der Siloeffekt die Abnahme der effektiven
Vertikalspannung nicht beeinflusst.
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In dieser Arbeit wurde untersucht, inwieweit sich das komplexe Bodenver-
halten unter dynamischen Einwirkungen mit Hilfe der Hypoplastizität ab-
bilden lässt. Dabei wurde die entscheidende Rolle der Parameterermittlung
veranschaulicht. Zusätzlich wurde ein angemessener Vorgang zur Ermitt-
lung der Bodenparameter beschrieben. Weiterhin wurde der Einfluss von
numerischen Faktoren wie die Elementgröße, der Zeitschritt und die Rand-
bedingungen untersucht. Basierend auf den Untersuchungsergebnissen wur-
den einige Maßnahmen zur Minimierung von unerwünschten numerischen
Effekten vorgeschlagen. Da in dieser Arbeit oft die Erdbebeneinwirkung
betrachtet wurde, wurde der Umgang mit dem Erdbebensignal ebenfalls
dargestellt. Hierfür wurde die Signalfilterung sowie die Umwandlung in ein
harmonisches Signal diskutiert.
Zur Validierung von numerischen Modellen wurden viele numerische Nach-
rechnungen von Zentrifugenversuchen vorgenommen. Einerseits sind Feld-
messungen zum Bodenverhalten während eines Erdbebens kaum realisier-
bar. Andererseits lässt sich das Bodenverhalten mit kleinmaßstäblichen Mo-
dellversuchen nicht abbilden. Demzufolge stellen sich die Zentrifugenversu-
che zur Validierung von numerischen Modellen der geotechnischen Erdbe-
benproblemen fast alternativlos dar. Allerdings verursachen das nicht ho-
mogene Beschleunigungsfeld mit den unterschiedlichen Skalierungseffekten
und dem Einfluss des Modellcontainers einige unerwünschte Effekte. Des-
halb wurden in dieser Arbeit sowohl die Nach- als auch die Vorteile der
Zentrifugenmodelle dargestellt und diskutiert.
Das Verhalten einer trockenen Sandschicht infolge von Erdbebenbeanspru-
chungen wurde als Erstes untersucht. Hierfür wurden das hypoplastische
Stoffmodell nach [vW96] mit der Erweiterung um die intergranularen Deh-
nungen nach [NH97] eingesetzt. Die verwendeten Bodenparameter für den
Leighton Buzzard Sand wurden mit Hilfe von statischen und dynamischen
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Laborversuchen ermittelt. Die Ergebnisse der Berechnungen zeigen, dass
die Beschleunigungsamplifikation in der Nähe zur Bodenoberfläche von der
Frequenz und der Amplitude der Grundbeschleunigung abhängt. Weiterhin
nimmt die berechnete Eigenfrequenz und die entsprechende Amplifikati-
on mit zunehmender Beschleunigungsamplitude ab. Diese Betrachtungen
stimmen mit vielen experimentellen Ergebnissen überein, lassen sich nu-
merisch jedoch nur mit einem Stoffmodell abbilden, das die spannungs-
und dehnungsabhängige Bodensteifigkeit berücksichtigt. Mit den ermittel-
ten Bodenparametern für den Leighton Buzzard Sand wurde ein Zentrifu-
genversuch an einem im Sand eingebetteten Tunnel unter Erdbebeneinwir-
kungen nachgerechnet. Die berechneten Ergebnisse zeigen eine ausreichende
Übereinstimmung mit dem Experiment. Mit der numerischen Nachrechnung
wurde auch eine Abhängigkeit zwischen den Änderungen der Biegemomen-
te in der Tunnelschale und der Oberflächensetzung im umliegenden Boden
festgestellt.
Die Standsicherheit von Böschungen unter Erdbebenbeanspruchungen stellt
wegen des komplexen Bodenverhaltens eine weitere Herausforderung für die
Berechnungen. Zunächst wurde überprüft, inwieweit sich das Böschungsver-
halten mit den in der Praxis häufig eingesetzten pseudo-statischen Metho-
den abbilden lässt. Hierfür wurde für eine in der Zentrifuge untersuchte
Modellböschung die pseudo-statische Analyse durchgeführt. Im Gegensatz
zur im Zentrifugenversuch aufgetretenen oberflächennahen Gleitfläche pro-
gnostiziert die pseudo-statische Methode eine tiefliegende Gleitfläche. Für
eine oberflächennahe Gleitfläche wurde hingegen ein sehr hoher Standsicher-
heitsfaktor ermittelt. Mit einer numerischen Nachrechnung mit dem hypo-
plastischen Stoffmodell nach [Mas05] mit Betrachtung der intergranularen
Dehnungen nach [NH97] konnte das Verhalten der Modellböschung quali-
tativ und quantitativ sehr gut abgebildet werden. Somit wurden sowohl die
oberflächennahe Gleitfläche als auch die Vertikal- und Horizontalverschie-
bungen realitätsnah wiedergegeben.
Mit einer Analyse der pseudo-statischen Methode mit Hilfe von numerischen
Berechnungen wurden die Defizite der pseudo-statischen Methode erläutert.
Hierfür wurde u.a. eine dynamische numerische Berechnung mit der gleichen
Mohr-Coulumb-schen Grenzbedingung durchgeführt, die bei der pseudo-
statischen Analyse verwendet wurde. Dabei ergibt die dynamische Berech-
nung die gleiche kritische Scherfläche wie bei der pseudo-statischen Me-
thode. Weiterhin wurde gezeigt, dass die tiefliegende Gleitfläche aufgrund
der hohen Kohäsion in der verwendeten Mohr-Coulumb-schen Grenzbedin-
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gung prognostiziert wurde. Andererseits führt die Anwendung der Mohr-
Coulumb-schen Grenzbedingung mit einem spannungabhängigen Reibungs-
winkel und ohne Kohäsion (entsprechend des hypoplastischen Scherwider-
stands) dazu, dass sowohl bei den dynamischen als auch bei den pseudo-
statischen Berechnungen eine kritische Scherfuge ermittelt wurde, die näher
an der Böschungsoberfläche liegt.
Die Berechnung mit der Hypoplastizität lieferte relativ große Scherdehnun-
gen, die während des Erdbebens in der Modellböschung auftreten. Solche
Dehnungen überschreiten die Werte, bei welchen der Peakreibungswinkel
mobilisiert wird. Der Reibungswikel nimmt mit zunehmender Scherdehnung
vom Peakwert bis zum kritischen Wert kontinuierlich ab. Demzufolge hat
die Verwendung des Peakscherwiderstands bei großen Dehnungen keine Be-
rechtigung und liefert Ergebnisse, die auf der unsicheren Seite liegen. Im
Gegensatz dazu wurden mit der Verwendung eines Reibungswinkels kleiner
als der Peakreibungswinkel Ergebnisse erzielt, die gute Übereinstimmung
sowohl mit dem Experiment als auch mit der hypoplastischen Berechnung
aufweisen.
Bei der pseudo-statischen Methode werden die pseudo-statischen Kräfte in
Abhängigkeit von der maximalen Beschleunigung definiert. Bei den Bö-
schungen werden die Beschleunigungen jedoch in der Nähe zur Oberfläche
vergrößert. Diese Vergrößerung hängt einerseits von der Böschungsgeome-
trie und den Bodeneigenschaften und andererseits von der Frequenz und
Amplitude der Grundbeschleunigungen ab. Die Ermittlung der Beschleu-
nigungsvergrößerung ist komlex und kann nur mit Hilfe einer numerischen
Berechnung mit einem fortgeschrittenen Stoffmodell erfolgen. Die nume-
rischen Berechnungen für die analysierte Modellböschung zeigen, dass die
maximale Grundbeschleunigung in der Nähe zur Oberfläche bis zu 80 %
vergrößert wird. Die Vernachlässigung dieser Vergrößerung liefert Ergebnis-
se, die auf der unsichern Seite liegen. Dabei wird die Fehlschätzung immer
größer, je näher die kritische Gleitfläche zur Oberfläche liegt.
Die pseudo-statische Analyse vernachlässigt viele Aspekte des Bodenver-
haltens, die in den Böschungen unter Erdbebeneinwirkungen auftreten kön-
nen. Deshalb kann der daraus ermittelte Sicherheitsfaktor nur als grobe
Abschätzung betrachtet werden. Die dynamische numerische Berechnung
mit der Hypoplastizität kann das Bodenverhalten hingegen gut abbilden.
Allerdings liefern die Berechnungen mit der Hypoplastizität keine Aussa-
gen über den Standsicherheitsfaktor, der in der Praxis zur Bewertung der
Böschungsstandsicherheit häufig verlangt wird. Hierfür kann eine Kombi-
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nation aus der dynamischen Berechnung mit der Hypoplastizität und der
pseudo-statischen Analyse vorgenommen werden. Somit wird eine dynami-
sche Berechnung durchgeführt, um die Spannungen, Dehnungen und Be-
schleunigungen zu ermitteln. In der pseudo-statischen Analyse können die
Ergebnisse der dynamischen Berechnung anschließend durch die folgende
Aspekte miteinbezogen werden:
- spannungs- und dehnungsabhängige Steifigkeit
- spannungs- und dehnungsabhängiger Reibungswinkel
- Berücksichtigung der Beschleunigungsverstärkung.
Da die Anwendung der pseudo-statischen Methode bei den Böschungen aus
wassergesättigten, kohäsionslosen Boden problematisch ist, können solche
Böschungen entweder mit Zentrifugenmodellen oder numerisch mit fortge-
schrittenen Stoffmodellen untersucht werden. Hierfür muss das Stoffmodell
den Aufbau von Porenwasserdruck infolge dynamischer Belastung abbilden
können.
In dieser Arbeit wurden Nachrechnungen von Zentrifugenversuchen durch-
geführt. Es handelt sich um einen Erddamm aus einem wassergesättigten,
dichtgelagerten Nevada Sand unter Erdbebeneinwirkung. Die hypoplasti-
schen Modellparameter nach [vW96] mit der Erweiterung um die inter-
granularen Dehnungen nach [NH97] wurden mit Hilfe von statischen und
dynamischen Laboversuchen ermittelt. Zunächst erfolgte die Parameterer-
mittlung ohne Betrachtung der Akkumulation von bleibenden Dehnungen
in dränierten Zuständen bzw. des Aufbaus von Porenwasserdruck in undrä-
nierten Bedingungen. Die numerische Berechnung zeigt qualitativ eine gute
Übereinstimmung mit dem Experiment. Der nicht ideale Vorgang bei der
Parameterermittlung hat jedoch dazu geführt, dass die Dammverformungen
überschätzt wurden.
Anschließend wurden die Bodenparameter mit Betrachtung des Aufbaus
von Porenwasserdruck in einem undränierten Triaxialversuch neu ermittelt.
Mit den neu ermittelten Parametern wurde das Dammverhalten qualita-
tiv und quantitativ sehr gut abgebildet. Sowohl die Dammverschiebungen
als auch der Aufbau des Porenwasserdrucks zeigen eine sehr gute Über-
einstimmung mit den Messungen. Weiterhin wurden mit den gleichen Bo-
denparametern zwei weitere Zentrifugenversuche unter Erdbebeneinwirkung
nachgerechnet. Beide Modellversuche wurden mit einem lockergelagerten,
wassergesättigten Nevada Sand durchgeführt. Bei einem Versuch wurde ein
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Erddamm und bei dem anderen eine Sandschicht untersucht. Mit den nu-
merischen Nachrechnungen wurden sowohl die Verschiebungen als auch die
Porenwasserdrücke in beiden Randwertproblemen realistisch abgebildet.
Zum Vergleich zwischen der numerischen Modellierung in der Zentrifugen-
und Prototypskala wurde das Zentrifugenmodell der Sandschicht mit einem
numerischen Modell in der Prototypskala nachgerechnet. Dabei zeigen die
Ergebnisse eine perfekte Übereinstimmung mit dem numerischen Modell in
der Zentrifugenskala. Das liegt darin, dass das nicht homogene Beschleu-
nigungsfeld und die Skalierungseffekte nur in der Zentrifuge und nicht im
numerischen Modell auftreten. Mit Hilfe des validierten numerischen Mo-
dells wurden weitere Berechnungen zur Untersuchung des Bodenverhaltens
durchgeführt. Zunächst wurde der Einfluss der Randbedingungen unter-
sucht. Hierfür wurden 2D-Berechnungen mit unterschiedlichen Modellbrei-
ten und eine 3D-Berechnung durchgeführt. Alle Berechnungen liefern die
gleichen Ergebnisse. Somit wurde nachgewiesen, dass das simulierte Rand-
wertproblem einer eindimensionalen Wellenausbreitung entspricht. In einem
weiteren Schritt wurde gezeigt, dass die Erdbebenbeschleungiung in eine
harmonische Beschleuniung umgewandelt werden kann. Anschließend wur-
den numerische Faktoren wie der Elementtyp, die Elementlänge und der
Zeitschritt untersucht. Es ist zwar wichtig, eine angemessene zeitliche und
räumliche Diskretisierung auszuwählen. Das numerische Modell ist jedoch
robust genug, sodass die Berechnungsergebnisse bei unterschiedlichen Dis-
kretisierungsvarianten keine große Unterschiede aufweisen. Weitere Berech-
nungen haben gezeigt, dass die Einflüsse der Bodenparemeter (Durchläs-
sigkeit, Lagerungsdichte und Sättigungsgrad) und Erdbebenparameter (Be-
schleunigungsfrequenz und -amplitude) mit der Hypoplastizität abgebildet
werden können.
Die Wirkung der Schottersäulen zur Verhinderung der Bodenverflüssigung
wurde numerisch untersucht. Ausgehend vom numerischen Modell mit der
wassergesättigten Sandschicht unter Erdbebenwirkung, das an einem Zentri-
fugenversuch validiert wurde, wurde der Einfluss der Schottersäulen schritt-
weise analysiert. Zunächst wurden die Dränage- und die Aussteifungswir-
kung separat untersucht. Die Dränagewirkung zeigt keinen nennenswerten
Einfluss wegen des sehr schnellen Aufbaus von Porenwasserdruck während
des Erdbebens. Wegen der hohen Steifigkeit der Schottersäulen wird zwar
weniger Porenwasserdruck in den Boden aufgebaut. Die effektive Span-
nung nimmt jedoch trotzdem unverhindert weiter ab. Das liegt darin, dass
die hohe Säulensteifigkeit zu einer Spannungsumlagerung in Richtung Säu-
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len führt und ein Siloeffekt entsteht. Somit wird der Boden zum Teil von
den Säulen getragen und die totalen Spannung im Boden nimmt ab. In
der 3D-Berechnungen ist der Siloeffekt deutlich geringer als in den 2D-
Berechnungen. Nichtsdestotrotz zeigen sowohl die 2D- als auch die 3D-
Berechnungen, dass die Säulensteifigkeit mäßige Wirkung zur Verhinderung
der Bodenverflüssigung hat. In weiteren 3D-Berechnungen wurde der Ein-
fluss der Säulenherstellung untersucht. Hierfür wurden Berechnungen mit
erhöhter Bodendichte und Seitenspannung durchgeführt. Sowohl die Ver-
dichtung als auch die Erhöhung der Seitenspannung verlangsamen den Auf-
bau von Porenwasserdruck bzw. die Abnahme der effektiven Spannung. Der
Einfluss der Bodenverdichtung ist jedoch wesentlich höher. Weiterhin weist
die Wirkung der Schottersäulen eine Abhängigkeit von der dynamischen
Belastung ab. Die Bodenverflüssigung infolge eines kleinen Erdbebens wird
verhindert, während sich die Verflüssigung infolge eines stärkeren Erdbebens
nur um wenige Sekunden verzögert.
Insgesamt liefert diese Arbeit einen unübersehbaren Nachweis, dass das
komplexe Bodenverhalten unter dynamischen Einwirkungen mit der Hy-
poplastizität realistisch abgebildet werden kann. Entscheidend dafür ist al-
lerdings eine angemessene und physikalisch begründete Ermittlung der Bo-
denparameter. Mit den numerischen Berechnungen mit der Hypoplastizität
lassen sich Randwertprobleme abbilden, die mit anderen Methoden realis-
tisch kaum untersucht werden können. Die Ergebnisse der hier präsentierten
numerischen Berechnung können sogar bei den vereinfachten Analysen, wie
die pseudo-statische Methode, miteinbezogen werden, sodass realitätsnähe-
re Analysen durchgeführt werden können.
Die Berechnungen mit den Schottersäulen haben gezeigt, dass die Wirkung
der Schottersäulen von den Bodeneigenschaften (Dichte, Durchlässigkeit
und Sättigungsgrad) abhängig ist. Weiterhin spielen die Eigenschaften der
dynamischen Beanspruchung (Amplitude, Frequenz und Dauer) eine wich-
tige Rolle. Als Ergänzung für die in dieser Arbeit vorgestellten numerischen
Berechnungen können Parameterstudien durchgeführt werden, um Anwen-
dungsbereiche für die Schottersäulen zu definieren. Ein Anwendungsbereich
kann z.B. die Definition der maximalen Zyklenzahl bei einer bestimmten
Belastungsamplitude sein, bei welcher die Schottersäulen die Verflüssigung
eines bestimmten Bodens verhindern können. Diese Berechnungen können
auch um andere Maßnahmen zur Verhinderung der Bodenverflüssigung, wie
z.B. die Betonsäulen und die Rütteldruckverdichtung, erweitert werden, um
die geeignete Maßnahme für jedes Randwertproblem zu finden.
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Die Anwendung der Parameter hs0 und n0 anstelle von hs und n wurde von
[Weg13] für die Berechnungen mit kleinen Dehnungen vorgeschlagen. Für
große Dehnungen sind die Parameter hs0 und n0 nicht geeignet und sollten
nicht verwendet werden. In dieser Arbeit variiert die Scherdehnung infolge
eines Erdbebens von null bis ungefähr 1%. Während die Parameter hs0 und
n0 bei sehr kleinen Dehnungen verwendet werden sollen, sind die Parame-
ter hs und n am Grenzdehnungswert von 1% besser geeignet. Deshalb kann
es sinnvoll sein, eine Übergangsfunktion zwischen den Parametern hs0 und
n0 und den Parametern hs und n zu formulieren. Die Verwendung einer
derartigen Übergangsfunktion muss allerdings sorgfältig analysiert werden,
insbesondere weil sie zu einer unterschiedlichen spannungsabhängigen be-
zogenen Lagerungsdichte bei gleicher Porenzahl führt.
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A Böschungsstandsicherheit
A.1 Pseudo-statische Analyse für eine Böschung
aus verflüssigungsgefährdetem Boden
Für die numerische Analyse wurde der Erddamm von Abschnitt 6.1.1 aus-
gewählt. Es handelt sich um einen Erddamm aus feinem Sand. Die rechte
Dammböschung hat die Neigung von 29,7◦ und die linke eine Neigung von
18,4◦. Der Grundwasserspiegel liegt 0,5m oberhalb der Dammkrone. Der
Sand hat eine bezogene Lagerungsdichte von 62%. Daraus ergibt sich die
Peakscherfestigkeit von ϕ′ =36◦ und c′ =0kPa. Die numerische Analyse
erfolgte mit der Software Geo-Studio. Als Berechnungsverfahren wird das
Grenzgleichgewicht nach Bishop verwendet. Da der Erddamm komplett un-
ter dem Grundwasserspiegel liegt, wurde bei der Berechnung die Wichte des
Bodens unter Auftrieb betrachtet.
Abbildung A.1 zeigt das Ergebnis der statischen Berechnung. Die ungüns-
tigste Gleitfuge ist sehr oberflächennah und ergibt einen Standsicherheits-
faktor von 1,276. Die maximale Erdbebenbeschleunigung bei dem unter-
suchten Zentrifugenmodell betrug ca. 0,4 g. Deshalb wurde für die pseudo-
statische Analyse ein horizontaler seismischer Koeffizient von Kh=0,5 · 0,4
= 0,2 verwendet. Da der Erddamm im Prototyp nur 5,5m hoch ist, wurde
hier gemäß [Nor10] kein topografischer Verstärkungsfaktor eingesetzt. Das
Ergebnis der Berechnung mit dem seismischen Koeffizient ist in Abbildung
A.2 dargestellt. Die kritische Gleitfuge ist wie bei der statischen Berech-
nung sehr oberflächennah. Der Standsicherheitsfaktor beträgt jedoch nur
noch 0,84, was auf Versagen bzw. große Verformungen hindeutet.
Die sehr oberflächennahen ungünstigsten Gleitfugen in Abbildungen A.1
und A.2 sind mit der Kohäsion Null zu begründen. Abbildungen A.3 und
A.4 stellen die Ergebnisse der statischen bzw. pseudo-statischen Berechnung
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Abbildung A.1: Standsicherheitsfaktor mit der ungünstigsten Gleitfuge aus
der Berechnung mit dem Lamellenverfahren ohne pseudo-statische Kräfte
(ϕ′ =36◦ und c′ =0kPa).
Abbildung A.2: Standsicherheitsfaktor mit der ungünstigsten Gleitfuge aus
der Berechnung mit dem Lamellenverfahren und einer horizontalen pseudo-
statischen Kraft (ϕ′ =36◦ und c′ =0kPa).
für denselben Erddamm jedoch mit einer Kohäsion von 0,5 kPa dar (ϕ‘p =
36◦ ist geblieben). Die ungünstigste Gleitfuge liegt nun deutlich tiefer als
bei den Berechnungen mit c‘ = 0. Dafür erhöht sich der Sicherheitsfaktor in
der statischen Berechnung von 1,276 auf 1,532 und in der pseudo-statischen
Berechnung von 0,84 auf 1,026. Im Vergleich zur minimalen Erhöhung der
Kohäsion ist die daraus resultierende Erhöhung des Standsicherheitsfaktors
sowohl in der statischen als auch in der pseudo-statischen Berechnung sehr
ausgeprägt.
Im Zentrifugenversuch, der im Abschnitt 6.1.1 vorgestellt wurde, sind große
Dehnungen infolge des aufgebrachten Erdbebens entstanden. Dabei ist kei-
ne deutliche Scherzone bzw. kein ausgeprägter Versagenmechanismus zu
erkennen. Bei der Nachrechnung mit der pseudo-statischen Methode wird
hingegen die ungünstigste Scherfuge mit dem dazugehörigen Standsicher-
heitsfaktor ermittelt. Der Vergleich zwischen dem Experiment und den nu-
merischen Analysen ist deshalb schwierig.
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Abbildung A.3: Standsicherheitsfaktor mit der ungünstigsten Gleitfuge aus
der Berechnung mit dem Lamellenverfahren ohne pseudo-statische Kräfte
(ϕ′ =36◦ und c′ =0,5 kPa).
Abbildung A.4: Standsicherheitsfaktor mit der ungünstigsten Gleitfuge aus
der Berechnung mit dem Lamellenverfahren und einer horizontalen pseudo-
statischen Kraft (ϕ′ =36◦ und c′ =0,5 kPa).
Das im Zentrifugenversuch verwendete Bodenmaterial ist ein feiner eng-
gestufter Sand, der vollständig unter Wasser steht. Bei solchen Bedingun-
gen können dynamische Beanspruchungen einen Aufbau des Porenwasser-
drucks verursachen, was zur Verringerung der effektiven Spannungen und
des Scherwiderstands führt. Tatsächlich zeigen die Messungen des Poren-
wasserdrucks im Zentrifugenversuch einen großen Anstieg des Porenwas-
serdrucks innerhalb des Damms. Dementsprechend nehmen die effektiven
Spannungen und der Scherwiderstand ab. Der Anstieg des Porenwasser-
drucks und der daraus resultierende Verringerung des Scherwiderstands
wird jedoch bei der pseudo-statischen Methode nicht miteinbezogen. Ge-
mäß [Nor10] darf die pseudo-statische Methode verwendet werden, solange
der Anstieg des Porenwasserdrucks nicht mehr als 15% der effektiven Span-
nung vor der Aufbringung der dynamischen Belastung beträgt. Die Messun-
gen im Zentrifugenversuch zeigen, dass der Anstieg des Porenwasserdrucks
bis zu 95% der ursprünglichen effektiven Spannung erreicht. Deshalb ist die
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Anwendung der pseudo-statischen Methode in diesem Fall unzulässig. Die
daraus resultierenden Ergebnisse, die in Abbildungen A.1, A.2, A.3 und A.4
vorgestellt sind, sind daher für eine Berechnung der Standsicherheit nicht
anwendbar.
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A.2 Anfangszustand zur Berechnung der Böschung
aus nicht verflüssigungsgefährdetem Boden
Abbildungen A.5, A.6, A.7 und A.8 präsentieren die Geometrie, Spannun-
gen und Porenzahl nach der Aufbringung der Zentrifugenbeschleunigung
von 50 g für die numerische Nachrechnung des Zentrifugenmodells mit der
Böschung aus trockenem Boden, vgl. Abschnitt 5.3.3
Abbildung A.5: Netz und Geometrie
des Modells (Dimensionen in m).
Abbildung A.6: Vertikalspannung
nach der Erhöhung der Gravitation
auf 50 g.
Abbildung A.7: Horizontalspannung
nach der Erhöhung der Gravitation
auf 50 g.
Abbildung A.8: Verteilung der Po-
renzahl nach der Erhöhung der Gra-
vitation auf 50 g.
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B Schottersäulen
B.1 Einheitszelle
Abbildung B.1 zeigt den Aufbau von Porenwasserdruck in unterschiedlichen
Tiefen für die Berechnung mit einer Säule, mit zwei Halbsäulen und mit zwei
Säulen dar, vgl. Abschnitt 7.2.2.
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Abbildung B.1: Entwicklung des Porenwaserdrucks in den Punkten P1-P4
für die Berechnungen zur Ermittlung der Einheitszelle.
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B.2 Dränage- und Aussteifungseffekte der Schot-
tersäulen
Abbildungen B.2, B.3 und B.4 zeigen die Entwicklung des Porenwasser-
drucks, der effektiven Vertikalspannung und der totalen Vertikalspannung in
unterschiedlichen Tiefen für die Berechnungen zur Ermittlung der Aussteifungs-
und Dränagewirkung der Schottersäulen, vgl. Abschnitt 7.2.3.
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Abbildung B.2: Entwicklung des Porenwaserdrucks in den Punkten P1-P4
für die Berechnungen mit unterschiedlichen Säulenvarianten.
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Abbildung B.3: Entwicklung der effektiven Vertikalspannung in den Punk-
ten P1-P4 für die Berechnungen mit unterschiedlichen Säulenvarianten.
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Abbildung B.4: Entwicklung der totalen Vertikalspannung in den Punkten
P1-P4 für die Berechnungen mit unterschiedlichen Säulenvarianten.
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B.3 Vergleich zwischen 2D- und 3D-Modellen
Abbildungen B.5, B.6 und B.7 zeigen die Entwicklung des Porenwasser-
drucks, der effektiven Vertikalspannung und der totalen Vertikalspannung in
unterschiedlichen Tiefen für die 2D- und 3D-Berechnungen, vgl. Abschnitt
7.2.4.
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Abbildung B.5: Entwicklung des Porenwaserdrucks in den Punkten P1-P4
für die 2D- und 3D-Berechnungen.
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 197 — #197
B.3 Vergleich zwischen 2D- und 3D-Modellen 197
-2
 0
 2
 4
 6
 8
 10
 12
 14
 16
 18
 0  5  10  15  20
σ
‘ v
  
[k
P
a
]
Zeit [s]
ohne Verbesserungssaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 3D
mit Schotterwand, 3D
(a)
-10
-5
 0
 5
 10
 15
 20
 25
 30
 35
 0  5  10  15  20  25
σ
‘ v
 [
k
P
a
]
Zeit [s]
ohne Verbesserungssaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 3D
mit Schotterwand, 3D
(b)
-10
 0
 10
 20
 30
 40
 50
 60
 0  5  10  15  20
σ
‘ v
 [
k
P
a
]
Zeit [s]
ohne Verbesserungssaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 3D
mit Schotterwand, 3D
(c)
 0
 10
 20
 30
 40
 50
 60
 70
 80
 90
 0  5  10  15  20
σ
‘ v
 [
k
P
a
]
Zeit [s]
ohne Verbesserungssaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 2D
mit Schottersaeulen, 3D
mit Schotterwand, 3D
(d)
Abbildung B.6: Entwicklung der effektiven Vertikalspannung in den Punk-
ten P1-P4 für die 2D- und 3D-Berechnungen.
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Abbildung B.7: Entwicklung der totalen Vertikalspannung in den Punkten
P1-P4 für die 2D- und 3D-Berechnungen.
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B.4 Säulenherstellung
Abbildungen B.8, B.9 und B.10 zeigen die Entwicklung des Porenwasser-
drucks, der effektiven Vertikalspannung und der totalen Vertikalspannung
in unterschiedlichen Tiefen für die Berechnungen mit und ohne Betrachtung
der Säulenherstellung, vgl. Abschnitt 7.2.5.
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Abbildung B.8: Entwicklung des Porenwaserdrucks in den Punkten P1-P4
für die Berechnungen zur Betrachtung der Säulenherstellung.
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Abbildung B.9: Entwicklung der effektiven Vertikalspannung in den Punk-
ten P1-P4 für die Berechnungen zur Betrachtung der Säulenherstellung.
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Abbildung B.10: Entwicklung der totalen Vertikalspannung in den Punkten
P1-P4 für die Berechnungen zur Betrachtung der Säulenherstellung.
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B.5 Einfluss der Beschleunigungsamplitude auf die
Wirkung der Schottersäulen
Abbildungen B.11, B.12 und B.13 zeigen die Entwicklung der effektiven
Vertikalspannung für die Berechnungen mit und ohne Schottersäulen bei
unterschiedlichen Beschleunigungsamplituden, vgl. Abschnitt 7.2.5.
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Abbildung B.11: Entwicklung der effektiven Vertikalspannung im Punkt P1
für die Berechnungen ohne (a) und mit Schottersäulen (b) bei unterschied-
lichen Beschleunigungsamplituden.
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Abbildung B.12: Entwicklung der effektiven Vertikalspannung im Punkt P2
für die Berechnungen ohne (a) und mit Schottersäulen (b) bei unterschied-
lichen Beschleunigungsamplituden.
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Abbildung B.13: Entwicklung der effektiven Vertikalspannung im Punkt P4
für die Berechnungen ohne (a) und mit Schottersäulen (b) bei unterschied-
lichen Beschleunigungsamplituden.
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B.6 Eingabedatei für eine 3D-Berechnung mit Schot-
tersäulen
Beispiel einer Eingabedatei für eine 3D-Berechnung zur Untersuchung der
Schottersäulenwirkung, vgl. Abschnitt 7.2.5.
(Initialisierung)
number_of_space_dimensions 3
materi_velocity
materi_acceleration
materi_velocity_integrated
materi_strain_total
materi_strain_plasti
materi_stress
groundflow_pressure
groundflow_velocity
materi_plasti_hypo_history 7
materi_strain_intergranular
materi_work
end_initia
processors 7
(Definition Geometrie)
start_define bottom geometry_quadrilateral 1 end_define
start_define left geometry_quadrilateral 2 end_define
start_define right geometry_quadrilateral 3 end_define
start_define front geometry_quadrilateral 4 end_define
start_define rear geometry_quadrilateral 5 end_define
start_define top geometry_quadrilateral 6 end_define
bottom 0.0 0.0 0.0 2.0 0.0 0.0 0.0 2.0 0.0 2.0 2.0 0.0 1.e-7
left 0.0 0.0 0.0 0.0 2.0 0.0 0.0 0.0 10.0 0.0 2.0 10.0 1.e-7
right 2.0 0.0 0.0 2.0 2.0 0.0 2.0 0.0 10.0 2.0 2.0 10.0 1.e-7
front 0.0 0.0 0.0 2.0 0.0 0.0 0.0 0.0 10.0 2.0 0.0 10.0 1.e-7
rear 0.0 2.0 0.0 2.0 2.0 0.0 0.0 2.0 10.0 2.0 2.0 10.0 1.e-7
top 0.0 0.0 10.0 2.0 0.0 10.0 0.0 2.0 10.0 2.0 2.0 10.0 1.e-7
(Definition der Ausgabedatei)
post_point 31 0.0 1.0 8.75
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post_point 32 0.0 1.0 7.5
post_point 33 0.0 1.0 5.0
post_point 34 0.0 1.0 2.5
post_point 35 1.0 1.0 8.75
post_point 36 1.0 1.0 7.5
post_point 37 1.0 1.0 5.0
post_point 38 1.0 1.0 2.5
start_define print_dvd
time_current 0 0 (1)
-post_point_dof_calcul 1 -to_pres (2)
-post_point_dof_calcul 2 -to_pres (3)
-post_point_dof_calcul 3 -to_pres (4)
-post_point_dof_calcul 4 -to_pres (5)
-post_point_dof_calcul 1 -to_sigzz (6)
-post_point_dof_calcul 2 -to_sigzz (7)
-post_point_dof_calcul 3 -to_sigzz (8)
-post_point_dof_calcul 4 -to_sigzz (9)
-post_point_dof 1 -sigzz (10)
-post_point_dof 2 -sigzz (11)
-post_point_dof 3 -sigzz (12)
-post_point_dof 4 -sigzz (13)
-post_point_dof_calcul 5 -to_pres (14)
-post_point_dof_calcul 6 -to_pres (15)
-post_point_dof_calcul 7 -to_pres (16)
-post_point_dof_calcul 8 -to_pres (17)
-post_point_dof_calcul 5 -to_sigzz (18)
-post_point_dof_calcul 6 -to_sigzz (19)
-post_point_dof_calcul 7 -to_sigzz (20)
-post_point_dof_calcul 8 -to_sigzz (21)
-post_point_dof 5 -sigzz (22)
-post_point_dof 6 -sigzz (23)
-post_point_dof 7 -sigzz (24)
-post_point_dof 8 -sigzz (25)
end_define
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(Definition der Randbedingungen)
bounda_dof 1 -bottom -velz -vely
bounda_dof 4 -bottom -velx
bounda_time 4 -2.0 0.0 0.0 0.0
bounda_dof 6 -top -velx
bounda_time 6 -2.0 0.0 0.0 0.0
bounda_dof 5 -top -topres
bounda_time 5 -2.0 -2.0 1000.0 -2.0
bounda_dof 9 -front -vely
bounda_dof 10 -rear -vely
bounda_dof 13 -bottom -accx
bounda_sine 13 1.0 12.0 2.0 1.3
bounda_dof 14 -front -velx
bounda_time 14 -2.0 0.0 -1.5 0.0
bounda_dof 15 -rear -velx
bounda_time 15 -2.0 0.0 -1.5 0.0
mpc_geometry_method 0 -method0
mpc_geometry_tolerance 0 0.1
mpc_geometry 0 -right -left
mpc_geometry_switch 0 -no -yes -yes
mpc_geometry_dof 0 -velx -velz -pres
(Oberflächenlast)
force_edge_normal 1 -2.0
force_edge_normal_geometry 1 -top
force_edge_normal_time 1 -2.0 1.0 1.e20 1.0
(Schwerkraft)
force_gravity 0.0 0.0 -9.80665
force_gravity_time -2.0 1.0 1.e20 1.0
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(Grundwasser)
groundflow_consolidation_apply -yes
groundflow_phreatic_level 10.0
groundflow_density 1.0
post_calcul
-materi_strain_total -size_dev
-materi_stress -total_pressure
-materi_stress -young_apparent
-materi_stress -size_dev
-materi_stress -average
-groundflow_pressure -total_pressure
-groundflow_pressure -static_pressure
-groundflow_pressure -dynamic_pressure
post_calcul_label -to_pres -pres
(Materialdefinition)
group_type 1 -materi -groundflow
group_materi_memory 1 -updated
group_materi_density_groundflow 1 2.02 1.64
group_groundflow_permeability 1 7.0e-6 7.0e-6
group_groundflow_capacity 1 2.4e-4
group_materi_plasti_hypo_wolffersdorff 1 31 500.e3 0.5 0.887
0.511 1.02 0.1 1.1
group_materi_plasti_hypo_strain_intergranular 1 0.00005 5 3 0.2
1.0 10.0
group_materi_plasti_hypo_cohesion 1 1
group_type 2 -materi -groundflow
group_materi_memory 2 -updated
group_materi_density_groundflow 2 2.3 2.2
group_groundflow_permeability 2 1.0e-3 1.0e-3
group_groundflow_capacity 2 1.2e-4
group_materi_plasti_hypo_wolffersdorff 2 36 133.e3 0.5 0.45
0.26 0.5 0.1 1.8
group_materi_plasti_hypo_strain_intergranular 2 0.00005 10 4 0.3
1.0 10.0
group_materi_plasti_hypo_cohesion 2 1
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(Netzgenerierung)
include 3D-Saeule.gid/3D-Saeule.dat
mesh -follow_material -follow_material -follow_material
(Anfangsbedingungen)
time_current -2.0
control_reset_element_group 1 1
control_reset_dof 1 -hyhis0
control_reset_value_multi_linear 1 0.0 0.60
10.0 0.62
control_reset_element_group 3 1
control_reset_dof 3 -sigzz
control_reset_value_multi_linear 3 0.0 -101.0
10.0 -2.0
control_reset_element_group 4 1
control_reset_dof 4 -sigxx -sigyy
control_reset_value_multi_linear 4 0.0 -202.0
10.0 -4.0
control_reset_element_group 5 2
control_reset_dof 5 -sigzz
control_reset_value_multi_linear 5 0.0 -101.0
10.0 -2.0
control_reset_element_group 6 2
control_reset_dof 6 -sigxx -sigyy
control_reset_value_multi_linear 6 0.0 -202.0
10.0 -4.0
control_reset_element_group 7 2
control_reset_dof 7 -hyhis0
control_reset_value_multi_linear 7 0.0 0.25
10.0 0.28
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control_reset_dof 8 -eptxx -eptyy -eptzz -eptxy
-eptyz -eptxz -velix -veliy
-velx -vely
control_reset_value_constant 8 0
control_reset_element_group 9 1 2
control_reset_dof 9 -pres
control_reset_value_multi_linear 9 0.0 -100.0
10.0 -1.0
(Berechnungsstart)
control_print_gid 14 -yes
control_timestep 15 0.5 0.5
control_timestep_iterations_automatic 15 0.1 1.e-20 0.5
control_print 15 -time_current -post_node_
rhside_ratio
control_print_gid 15 -yes
control_print_data_versus_data 15 -print_dvd
control_timestep 19 0.02 1.5
control_print 19 -time_current -post_node_
rhside_ratio
control_print_frequency_timestep 19 50
control_print_gid 19 -yes
control_print_data_versus_data 19 -print_dvd
(Erdbebenlast)
control_inertia_apply 40 -yes
control_timestep 40 5.e-4 25
control_timestep_iterations 40 1
control_print 40 -time_current -post_node_
rhside_ratio
control_print_frequency_timestep 40 100
control_print_gid 40 -yes
control_print_data_versus_data 40 -print_dvd
end_data
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Symbol SI-Einheit Bedeutung
Cc [-] Kompressionsbeiwert
Cs [-] Schwellbeiwert
D [-] Dämpfungsgrad
∆W [kPa] dissipierte Energie
F (e) [-] Funktion der Porenzahl
G [kPa] Schubmodul
G0 [kPa] Maximalwert des Schubmoduls
IC [-] Konsistenzzahl
ID [-] bezogene Lagerungsdichte
IP [-] Plastizitätszahl
K [-] Erddruckbeiwert
K0 [-] Erdruhedruckbeiwert
Kf [kPa] Kompressionsmodul des Porenfluids
Kg [kPa] Kompressionsmodul des Gases
Kw [kPa] Kompressionsmodul des Wassers
Kh [-] horizontaler seismischer Koeffizient
Kv [-] vertikaler seismischer Koeffizient
N∗ [-] spezifisches Volumen bei p′=1kPa im Modell nach Mašín
OCR [-] Überkonsolidierungsgrad
PWD [kPa] Porenwasserdruck
R [-] Maximalwert der intergranularen Dehnung im
hypoplastischen Modell
S [-] Bodenparameter, definiert in DIN-EN 1998-1:2004
Sr [-] Sättigungsgrad
U [-] Ungleichförmigkeitszahl
W [KN] Gewicht der gleitenden Masse
W [kPa] elastische Energie
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Symbol SI-Einheit Bedeutung
a [m/s2] Amplitude der harmonischen Beschleunigung
a [-] Parameter für die Grenzbedingung in der Hypoplastizität
c′ [kPa] Kohäsion (effektiver Scherparameter)
c [m/s] Wellengeschwindigkeit
cp [m/s] Kompressionswellengeschwindigkeit
cs [m/s] Scherwellengeschwindigkeit
cv [m2/s] Konsolidationsbeiwert
e [-] Porenzahl
ec [-] kritische Porenzahl
ec0 [-] kritische Porenzahl bei ps = 0
ed [-] Porenzahl bei maximaler Verdichtung
ed0 [-] Porenzahl bei maximaler Verdichtung bei ps = 0
ei [-] maximale Porenzahl bei isotroper Kompression
ei0 [-] maximale Porenzahl bei isotroper Kompression bei ps = 0
emax [-] maximale Porenzahl aus Standard-Laborversuch
emin [-] minimale Porenzahl aus Standard-Laborversuch
f [Hz] Frequenz
f0 [Hz] Grundfrequenz
fa [-] porenzahlabhängiger skalarer Faktor in der Hypoplastizität
fb [-] druckabhängiger skalarer Faktor in der Hypoplastizität
fd [-] druck- und porenzahlabhängiger skalarer Faktor
fe [-] porenzahlabhängiger skalarer Faktor in der Hypoplastizität
fs [-] druck- und porenzahlabhängiger skalarer Faktor
g [m/s2] Erdbeschleunigung
hs [kPa] Granulathärte im hypoplastischen Stoffgesetz
hs0 [kPa] Granulathärte im modifizierten hypoplastischen Stoffgesetz
k [m/s] Durchlässigkeitsbeiwert
l [m] Elementlänge
∆t [s] Zeitschritt
mR [-] Erhöhungsfaktor für einen Richtungswechsel um 180◦
mT [-] Erhöhungsfaktor für einen Richtungswechsel um 90◦
n [-] Exponent im hypoplastischen Stoffgesetz, Porenanteil
n0 [-] Exponent im modifizierten hypoplastischen Stoffgesetz
ps [kPa] mittlere effektive Druckspannung
p′ [kPa] mittlere effektive Spannung
r [m] Radius der Zentrifuge
u [kPa] Porenwasserdruck
wl [%] Fließgrenze
wp [%] Ausrollgrenze
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Symbol SI-Einheit Bedeutung
α [◦] Neigungswinkel der Summe aus der Zentrifugen-
und der Erdbeschleunigung zur Horizont
α [-] Exponent im hypoplastischen Stoffgesetz
β [-] Exponent im hypoplastischen Stoffgesetz
βχ [-] Parameter der intergranularen Dehnung in der Hypoplastizität
βr [-] Parameter im hypoplastischen Modell nach Niemunis
γ [-] Scherdehnungsamplitude
γtl [-] lineare Scherdehnungsgrenze
γtv [-] volumetrische Scherdehnungsgrenze
δi [-] (i = 1, 2, 3) Komponente der intergranularen Dehnung
δ̇i [-] (i = 1, 2, 3) Rate einer Komponente der intergr. Dehnung
εi [-] (i = 1, 2, 3) Hauptdehnungskomponente
ε̇i [-] (i = 1, 2, 3) Rate einer Hauptdehnungskomponente
εij [-] Dehnungstensor
τ [kPa] Schubspannung
σ′0 [kPa] effektive mittlere Spannung
σ′v [kPa] effektive Vertikalspannung
σm [kPa] Vertikalspannung im Zentrifugenmodell
σp [kPa] Vertikalspannung im Prototyp
ρ [-] Ausnutzungsgrad der intergranularen Dehnung
ρ [g/cm3] Feuchtdichte, Dichte des Mediums
ρd [g/cm3] Trockendichte
θ [-] Lode-Winkel im hypopl. Stoffmodell
ϑ [-] Parameter der intergranularen Dehnung im modifizierten
hypopl. Stoffmodell
κ [-] Parameter im Modified-Cam-Clay Modell
κ∗ [-] Parameter im Modell nach Mašín und im Modell nach
Niemunis
λ [m] Wellenlänge
λ [-] Parameter im Modified-Cam-Clay Modell
λ∗ [-] Parameter im Modell nach Mašín und im Modell nach
Niemunis
ϕ′ [◦] Reibungswinkel (drainierter Scherparameter)
ϕ′c [◦] kritischer Reibungswinkel
ϕ′p [◦] Peakreibungswinkel
ϑ [-] Parameter der intergranularen Dehnung im modifizierten
hypopl. Stoffmodell
ω [rad/s] Winkelgeschwindigkeit der Zentrifugendrehung
χ [-] Parameter für die intergranulare Dehnung im
hypoplastischen Stoffmodell
“20170925_thesis_JH_C5” — 2017/9/25 — 18:03 — page 214 — #214
214 Symbolverzeichnis
Symbol Bedeutung
δ Tensor der intergranularen Dehnung im hypoplastischen Stoffgesetz
δ̂ Rate des Tensors der intergranularen Dehnung im hyp. Stoffgesetz
ε̇ Rate des Dehnungstensors im hypoplastischen Stoffgesetz
D Dehnungstensor im hypoplastischen Stoffgesetz
L Tensor vierter Stufe im hypoplastischen Stoffgesetz
M Tensor vierter Stufe im hypoplastischen Stoffgesetz
N Tensor zweiter Stufe im hypoplastischen Stoffgesetz
T CAUCHYscher Spannungstensor
T∗ Deviator des Spannungstensors T
◦
T JAUMANNsche Spannungsrate
T̂ auf den mittleren Druck normierter Spannungstensor
T̂∗ Deviator des normierten Spannungstensors T̂
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